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  INTRODUZIONE 
 
 
  La presente Tesi di Laurea Specialistica, si suddivide in due capitoli principali, ognuno dei quali è 
corredato  da  un  paragrafo  finale  che  si  prefigge  di  verificare  l’applicabilità  degli  argomenti  trattati 
mediante delle elaborazioni grafico-numeriche.  
   
  Il  primo  capitolo  descrive  succintamente  le  principali  e  più  comuni  prove  in  sito  utilizzate 
attualmente e, successivamente, illustra i metodi di interpretazione delle prove penetrometriche CPT (Cone 
Penetration Test) ed SPT (Standard Penetration Test). In base a tali interpretazioni si possono ricavare la 
classificazione, i parametri di resistenza e di compressibilità ed individuare le caratteristiche sismiche dei 
terreni.  
  Nel  secondo  capitolo  vengono  descritte  le  metodologie,  sempre  sperimentali,  per  il 
dimensionamento e la progettazione di vari tipi di pali di fondazione, sia in compressione che in trazione, 
in vari tipi di terreno, utilizzando, come dati di partenza, direttamente i risultati di prove penetrometriche, 
senza passare attraverso la determinazione dei parametri fisico meccanici dei terreni investigati mediante 
l’interpretazione dei dati di prova. 
 
  I  paragrafi  dedicati  alle  elaborazioni  grafico-numeriche  utilizzano  i  metodi  forniti  nel  primo  e 

















1.  PROVE PENETROMETRICHE  
 
  Le  prove  penetrometriche,  sia  di  tipo  statico  che  dinamico,  hanno  avuto  un  grande  sviluppo 
nell’ultimo mezzo secolo  su scala mondiale, grazie al loro elevato grado di standardizzazione e ripetibilità, 
alla velocità di esecuzione e, soprattutto, al loro moderato costo in relazione alle opere da eseguire (e 
rispetto ad altre metodologie  del gruppo delle prove “dirette”), che le fa preferire ad altri tipi di prove, 
quando la complessità delle previsioni progettuali lo permette.  
 
 
1.1.  DESCRIZIONE DELL’EQUIPAGGIAMENTO E DELLO SVOLGIMENTO DELLE PROVE 
1.1. 1.  Prove penetrometriche statiche  
Per la loro esecuzione tali prove necessitano di un gruppo di spinta montato solidalmente su di un 
autocarro zavorrato oppure/contemporaneamente dotato di ancoraggi che lo  ancorano al terreno attraverso 
dei “vitoni”:  la massa dell’autocarro e/o la resistenza allo sfilamento offerta dall’ancoraggio,  fungono da 
contrasto alla spinta. Tale mezzo dovrà permettere il posizionamento del gruppo di spinta in modo garantire 
la verticalità delle aste con le quali verrà eseguita la prova, come mostrato in fig. 1. 
 
Figura 1 : Penetrometro statico montato su camion e staffe di ancoraggio al terreno  
in posizione di esecuzione della prova 
 
 
Al momento attuale lo sviluppo tecnologico in questo campo, permette di usufruire di vari tipi di 
prove  penetrometriche  statiche,  in  particolare,  fra  le  più  accreditate  ci  sono  le  prove  C.P.T.  (Cone 
Penetration Test), le prove C.P.T.U. (Cone Penetration Test con misura delle pressioni neutrali) e le prove 
S.C.P.T.U. (Sismic Cone Penetration Test), di seguito descritte. 
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C.P.T. (Cone Penetration Test) 
Questa prova è condotta con il penetrometro statico di tipo meccanico o elettrico, il quale, agisce 
su di un cono che generalmente ha un’area di base di 10 cm
2 ed è posto su di un’asta (o batteria di aste) 
protetta  esternamente  da  un  tubo;    alternativamente  vengono  spinti  nel  terreno  il  cono  ed  il  tubo  di 
rivestimento con velocità lenta e costante (circa 20 mm/s) registrando le pressioni alla punta e lo sforzo 
totale.  
I penetrometri statici sono stati utilizzati estensivamente in Olanda ed in Belgio e ivi messi a punto. 
Attualmente si usa prevalentemente una punta dotata di un manicotto (fig. 2a) che consente di 
misurare  oltre  alla  resistenza  alla  punta  qc  ,  anche  la  resistenza  di  attrito  laterale  fs;  un  esempio  di 
progressione delle aste e della punta durante lo svolgimento della prova viene fornito in figura 2b. Da 
queste prove si ottiene un campionamento di dati ogni 20 cm, che viene riportato su appositi grafici (e 
tabelle)  aventi in ordinata la profondità e in ascissa le misure di qc e fs ogni 20 cm. Con il penetrometro 
meccanico si può operare nel campo che va dalle argille  alle sabbie grosse, fino a profondità dell’ordine di 
40 m e anche oltre.  
   
Figura 2 : Punta di un penetrometro meccanico con manicotto d’attrito (punta Begemann) (a) e posizioni durante 
  l’infissione (b)- dimensioni in mm. 
 
 
I principali limiti di tale strumento derivano dal fatto che le resistenze alla penetrazione, sono dedotte da 
misure di forza eseguite in superficie e quindi sono affette da errori imputabili al peso proprio ed alla 





è  desunta dalla lunghezza delle aste infisse e quindi, soggetta ad errori derivanti dalla deviazione dalla 
verticale come riportato in seguito (fig. 3). 
 
Figura 3 : Effetto della deviazione sulla verticale delle aste ed influenza sul profilo delle resistenze 
 
Fa  parte  dei  penetrometri  statici  anche  il  penetrometro  elettrico.  Con  tale  strumento,  che 
rappresenta la naturale evoluzione del penetrometro meccanico, la resistenza alla punta e la resistenza 
laterale locale, vengono misurate in modo indipendente, con trasduttori montati nella punta (fig. 4) che 
inviano direttamente un segnale alla centralina posta in superficie. Un inclinometro alloggiato nelle aste 
permette di misurare la deviazione sulla verticale delle stesse e correggerne gli eventuali errori conseguenti. 
La  frequenza  delle  misure  può  essere  molto  ridotta,  tipicamente  2  –  5  cm  e  i  dati,  acquisiti 
direttamente in forma numerica (digitalizzati), possono essere rappresentati graficamente anche durante 
l’esecuzione della prova.  I limiti del penetrometro a punta elettrica risiedono nel maggiore costo dello 
strumento, e negli errori derivanti dalle componenti elettroniche (non linearità e isteresi delle celle di 
pressione, sensibilità alle variazioni di temperatura, calibrazione). 
 
Figura 4 : Punta del penetrometro elettrico Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
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C.P.T.U.  (Cone Penetration Test piezocone) 
Detta anche “ piezocono”, tale prova è caratterizzata dal fatto che il penetrometro statico a punta 
elettrica in questione è dotato di un elemento poroso di ceramica fine o di acciaio detto filtro, posizionato 
sulla punta dello strumento (fig. 5) od in prossimità di essa, che permette di misurare e registrare, oltre ai 
parametri di resistenza alla penetrazione qc ed fs, anche la pressione interstiziale u (fig. 6) nei terreni saturi 
al di sotto del livello di falda, sia durante l’avanzamento che a penetrometro fermo.  La misura della 
pressione  neutrale  u  è  condizionata  dalla  completa  saturazione  del  filtro,  che  si  ottiene  saturando 
preventivamente il filtro stesso con fluidi viscosi quali oli siliconici .  Questa prova permette di identificare 
stratificazioni,  anche  molto  sottili  con  differenti  caratteristiche  di  permeabilità  basandosi  sulla  misura 
contemporanea della resistenza alla punta qc e della pressione neutrale u. Tale peculiarità è utilizzata nello 
studio dei problemi di filtrazione e consolidazione 
La pressione neutrale misurata con il piezocono si indica con i simboli u1, u2, u3, in funzione della 
posizione che occupa il filtro sulla punta del piezocono (fig. 7).  
 
Con il piezocono si possono eseguire anche prove di dissipazione della pressione neutra e quindi è 
possibile stimare le caratteristiche di permeabilità e di consolidazione del terreno; queste prove si eseguono 
arrestando la penetrazione del piezocono nel terreno in modo tale che la pressione dei pori Du in eccesso, 
dovuta alla penetrazione, si possa dissipare.  Si misura, quindi, la velocità di riduzione della pressione fino 
ad un abbattimento del 60% - 80%. Dalla velocità del processo di dissipazione dipende il processo di 
consolidazione  orizzontale  e  risulta  quindi  possibile  determinare  il  coefficiente  di  consolidazione 




Figura 5 : Punta di un piezocono 
















                                                       (a)                                                                                                (b)  
Figura 7 : 
 posizione della misura delle pressioni neutre u1, u2, u3, sulla punta del piezocono vista frontale (a), sezione (b) 
 Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
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S.C.P.T.U. (Seismic Cone Penetration Test piezocone) 
La  prova  penetrometrica  statica  con  piezocono  sismico  combina  più  tecniche  descritte  in 
precedenza e si presenta come un’ evoluzione del piezocono elettrico; in particolare è in grado di fornire in 
modo economico e veloce profili verticali con la misurazione di quattro parametri tra loro indipendenti e la 
loro variazione con la profondità.  Nello specifico : resistenza di punta (qT), attrito laterale del manicotto 
(fs), pressione neutra durante la penetrazione (ub) e la velocità delle onde di taglio (Vs).  
Dalla velocità delle onde di taglio, è possibile risalire al valore del modulo di rigidità a piccole 
deformazioni del terreno (G0) .  
Le  pressioni  interstiziali  misurate  dallo  strumento  nelle  posizioni  u1  e  u2,  (fig.7)  vengono 
denominate  rispettivamente  ul  e  ub  (fig.  8),  mentre  rimane  invariata  la  denominazione  della  pressione 
idrostatica u0. 
L’attrezzatura per l’esecuzione della prova è composta, come per le prove CPT e CPTU da un 
autocarro con le caratteristiche riportate al punto 1.1.1. di cui si riportano foto dimostrative (figg. 9a-9b).  
 
Figura 8 : tipi di punte dei piezoconi uso nel nord e sud America (vista frontale) 
 
   
(a)                                                                     ( b) 





Oltre  alla  comune  attrezzatura  su  esposta,  si  necessita  di  una  sorgente  impattiva  (dispositivo 
energizzante) solidale al terreno che emetta onde di Rayleigh. Tali onde si propagano nel terreno in modo 
radiale, sino a giungere ai geofoni ricevitori posti nella punta del piezocono sismico (fig. 10), si possono 
inoltre  ottenere  configurazioni  crosshole  (fig.11a)  disponendo  di  più  penetrometri  di  tipo  S.C.P.T.e 
downhole disponendo di un penetrometro e di una sorgente impattiva (fig. 11b).   La velocità delle onde di 
taglio (Vs) viene così automaticamente determinata conoscendo l’incremento di tempo e l’incremento di 
distanza.  E’, questa, una proprietà fondamentale dei terreni,  rappresentativa della risposta a piccolissime 
deformazioni (gs < 10
-6) non distruttive nei confronti della struttura del terreno; la presenza di falda freatica 
non influisce sulla propagazione di  tali onde all’interno di un acquifero.  
Le misure della velocità delle onde di taglio (Vs), pertanto, non risultano direttamente affette da 
variazioni imputabili al transito in litotipi saturi (al contrario delle onde P).  
Misure della Vs possono essere ottenute, in generale, per tutti i materiali solidi nella pratica ingegneristica. 
 
                                                                            (a)                                                                              (b) 
Figura 10 : metodo per la determinazione in situ della velocità delle onde di taglio Vs e relativo percorso (a)  
e schema della punta (Seisimic Cone) del penetrometro sismico S.C.P.T. (Siesmic Cone Penetration Test) (b). 
Nello specifico, la figura (a) rappresenta un “istante” nello svolgimento della prova, occorrono infatti più fasi di 
energizzazione consecutive con lo strumento impattivo per poter determinare la Vs di uno spessore di sottosuolo.  
 
 
Figura 11 : Configurazione cross-hole (a) e down-hole (b) per prove penetrometriche statiche S.C.P.T. Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
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1.1.2.  Prove penetrometriche dinamiche  
La prova penetrometrica dinamica  è la prova più diffusa ed utilizzata in tutto il mondo, sia per la 
semplicità esecutiva e il basso costo, sia per la vasta letteratura tecnica esistente per l’interpretazione dei 
dati. 
Per la sua esecuzione tale prova necessita  di una massa battente lasciata cadere ripetutamente da 
un’altezza prefissata sempre uguale sulla testa di battuta in sommità al gruppo di aste di penetrazione. 
Scopo della prova è la misurazione del numero di colpi necessari per la penetrazione della punta per uno 
spessore prefissato di terreno. Nate per indagare litotipi granulari, esse si prestano anche se con scarsa 
precisione, all’indagine su terreni a grana fine. 
Attualmente le prove penetrometriche dinamiche si distinguono in due tipologie principali : 1) 
S.P.T. (Standard Penetration Test) caratterizzate da utensile di percussione cavo (fig. 12a) e 2) S.C.P.T. 
(Standard Cone Penetration Test) caratterizzate da utensile di percussione con punta conica chiusa (fig. 




        (a)          (b) 




S.P.T. (Standard Penetration Test)  
Consente  di  determinare  la  resistenza  che  un  terreno  offre  alla  penetrazione  dinamica  di  un 
campionatore infisso a partire dal fondo di un foro di sondaggio (fig. 13) e subordinatamente di prelevare 
piccoli campioni disturbati di terreno stesso (ad esempio utilizzati per la classificazione). 
Tale prova consiste nel far cadere ripetutamente un maglio, del peso del peso di 63,5 kgf, da 
un’altezza di 760 mm su una testa di battuta fissata alla sommità della batteria di aste alla cui estremità 
inferiore  è  avviato  un  campionatore  di  dimensioni  standardizzate  (fig.  14)  registrando,  durante  la 
penetrazione : 
-  il numero di colpi di maglio N1 necessari a produrre l’infissione dei primi 15 cm (tratto di 
avviamento – spesso rimaneggiato) inclusa l’eventuale penetrazione quasi statica per gravità; 
-  il numero di colpi di maglio N2 necessario a produrre l’infissione per altri 15 cm; 
-  il numero di colpi di maglio N3 necessario a produrre l’infissione per ulteriori 15 cm. 
In  totale  il  campionatore  sarà  infisso  per  45  cm;  se  con  N2  +  N3  =  100  non  si  raggiunge 





   
      Figura 13: schema della prova S.P.T.             Figura 14 : campionatore per la prova S.P.T. (ASTM D1586-84) 
 
 
S.C.P.T. (Prova penetrometrica dinamica continua con punta conica) 
La prova viene generalmente eseguita a partire dal piano campagna, ma in alcuni casi, può essere 
condotta, con speciali accorgimenti a partire dal fondo di fori di sondaggio o trincee. 
Le informazioni che fornisce la prova sono di tipo continuo, (al contrario della S.P.T.) poichè le 
misure di resistenza alla penetrazione vengono eseguite durante tutta l’infissione. La prova non permette il 
recupero di alcun campione di terreno. 
Il campo di utilizzazione della prova è molto vasto, potendo venire eseguita praticamente in tutti i 
tipi di terreno coesivo o granulare (dalle argille alle ghiaie). 
La  prova  fornisce  una  valutazione  qualitativa  del  grado  di  addensamento  e  di  consistenza  dei 
terreni attraversati. Allo stato attuale delle conoscenze i risultati forniti sono interpretabili solo sulla base 
delle esperienze locali. Non può considerarsi generalmente provata la validità delle correlazioni stabilite 
per la prova SCPT tra il numero di colpi e le caratteristiche meccaniche dei terreni. 
L’attrezzatura consiste di due batterie : la prima di aste (interna), la seconda di tubi metallici 
(esterna), concentriche e di un dispositivo di infissione agente a percussione. 
Alla estremità inferiore della batteria di aste interne è collegata una punta conica avente diametro 
50,8 mm ed angolo di apertura di 60°. Le aste devono avere peso per metro pari a 4,6 kg/m (± 0,5 kg/m). 
Alla estremità inferiore della batteria di tubi esterni, il cui diametro è 48 mm (peso 5,3 kg/m circa), 
è avvitata una scarpa sagomata a tagliente. 
Il dispositivo di infissione della punta deve essere costituito da un maglio del peso di 73 kg che 
cade liberamente da un’altezza di 75 cm; per l’infissione del rivestimento l’altezza di caduta può essere 
qualsiasi. L’asta, alla cui estremità inferiore è collegata la punta conica, deve essere perfettamente liscia e 
calibrata negli ultimi 50 cm. Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
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La  prova  consiste  nell’infiggere  la  punta  conica  nel  terreno,  per  tratti  consecutivi  di  30  cm, 
misurando il numero di colpi (NP) necessari; dopo 30 cm di penetrazione della punta deve essere infisso il 
rivestimento rilevando ancora il numero di colpi (NR). 
La  prova  viene  regolarmente  interrotta  quando  NP  o  NR  superano  il  valore  di  100. 
L’approfondimento della prova nei casi in cui NP o NR sono maggiori di 100 richiede l’esecuzione di un 
preforo rivestito. Le tubazioni devono avere un diametro massimo di 100 mm. 
 
D.P. (Prova penetrometrica dinamica) 
Similari  alla  S.C.P.T.,  sono  anch’esse  prove  penetrometriche  dinamiche  di  tipo  continuo  che 
misurano  la  resistenza  alla  penetrazione  durante  l’infissione  della  punta,  senza  il  recupero  di  alcun 
campione di terreno, ma differiscono da quest’ultima sia per il peso della massa battente, sia per il passo di 
campionamento, oltre che per l’eventuale assenza del rivestimento. 
Si suddividono in quattro tipologie che differiscono tra loro per le loro caratteristiche tecniche, 
riportate in tabella 1, ma non per il metodo di esecuzione. Tali tipologie sono : DPL (sondaggio dinamico 
leggero),  DPM  (sondaggio  dinamico  medio),  DPH  (sondaggio  dinamico  pesante)  e  DPSH  (sondaggio 
dinamico super pesante). 
 
Tabella 1 : caratteristiche tecniche, dimensioni e masse dei vari tipi di apparecchiature di sondaggio dinamico tratta 





Esistono esperienze di varianti nelle attrezzature utilizzate rispetto a : massa battente 63,5 kg al 
posto di 50 kg per il DPH; altezza di caduta; dimensioni del cono (area di 15 cm 
2 al posto di un’area di 10 
cm
2 per la DPM). 
Il  cono  di  infissione  deve  avere  una  punta  con  un  angolo  al  vertice  di  90°  e  un  mantello  di 
estensione cilindrica superiore e transizione fino alle aste come illustrato a seguire  (fig. 15). 
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Figura 15 : cono per il sondaggio dinamico (1 – cono, 2 – aste di infissione, D – diametro della punta)  
 
Le aste devono essere costituite di acciaio con resistenza caratteristica idonea al tipo di lavoro e 
devono essere collegate tra loro a mezzo filettatura. Le dimensione e le masse delle aste sono riportate in 
tabella 1. 
Il procedimento per l’esecuzione delle prove di sondaggio dinamico (DP) consiste nell’infiggere, 
come consuetudine, verticalmente nel terreno la batteria (punta ed aste) del penetrometro in modo continuo 
con una velocità di infissione mantenuta preferibilmente fra i 15 ed i 30 colpi al minuto, eccetto per le 
prove eseguite in sabbia ed in ghiaia, nel qual caso, la velocità di infissione può essere aumentata fino ad 
un massimo di 60 colpi al minuto. 
Le aste devono essere ruotate di ½ giro ogni metro di avanzamento, possibilmente con chiave 
graduata di capacità >200 N/m e gradazioni di 5N/m. 
Per diminuire l’attrito è possibile iniettare acqua o fanghi di perforazione lungo le aste. 
Il numero di colpi (N) deve essere registrato ogni 100 mm (N10) per le DPL, DPM, DPH ed ogni 
200 mm (N20) per le DPSH. L’intervallo di colpi normale ed accettabile, è compreso tra 3 e 50 nel caso si 
tratti di N10, mentre è compreso fra 5 e 100 nel caso di N20. Devono essere registrate le interruzioni della 
penetrazione superiori ad un tempo di 5 minuti. 
Il rimbalzo della massa battente per colpo, dovrebbe essere minore del 50% della penetrazione per 
colpo.  Nel  caso  in  cui  il  rimbalzo  sia  eccessivamente  basso,  come  per  le  argille,  si  può  registrare  la 
penetrazione per singolo colpo; in terreni duri o rocce tenere, dove la resistenza alla penetrazione è molto 
alta, si può registrare la penetrazione per un determinato numero di colpi. 
Per ottenere risultati affidabili, le profondità di indagine massime raccomandate sono : 8m per 
DPL, da 20m a 25m per DPM e 25m per la DPH. 
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1.1.3.  Prove scissometriche (Vane Test)  
A  completamento  delle  precedenti,  per  una  più  completa  determinazione  dei  parametri  del 
sottosuolo, si aggiungono le prove scissometriche, che non rientrano propriamente nel gruppo delle prove 
penetrometriche, ma hanno lo scopo di determinare, in modo accurato, la resistenza al taglio dei terreni 
coesivi.  
La prova è di tipo discontinuo e si effettua con uno scissometro rettangolare composto da 4 piastre, 
(di spessore t compreso fra 0,8 mm e 3.0 mm)  fissate all’asta di rotazione in modo da essere tra loro 
perpendicolari (fig. 16). La dimensione (H = 2D) massima dello scissometro, può essere di 100 mm x 200 
mm per terreni soffici, mentre è di 40 mm x 80 mm nei terreni compatti, che oppongono una resistenza 
elevata alla rotazione dello strumento. Lo strumento, va spinto sino alla profondità desiderata nel terreno e 
fatto  ruotare.    L’attrezzatura  di  rotazione  (fig.  17)  deve  essere  progettata  in  modo  da  consentire  una 
rotazione a velocità costante e dotata di uno strumento per la lettura della coppia (momento) automatico e 
continuo. L’intervallo di misurazione dell’angolo di rotazione dovrebbe essere di 360 ° con lettura di 1°. 
L’infissione  nel  terreno  deve  essere,  quanto  più  possibile,  di  tipo  statico  con  velocità  di 
avanzamento non superiore a 2,0 mm/s; la prima prova deve essere condotta almeno 0,5 m al di sotto della 
superficie del terreno, o almeno ad una profondità di 5 volte il diametro (5D) al di sotto del fondo di un 
preforo. La distanza minima planimetrica tra due verticali di indagine deve essere di almeno 2.0 m, mentre 
la distanza minima tra due prove condotte sulla stessa verticale d’indagine, di almeno 0,5 m. 
 
Una volta raggiunta la profondità d’investigazione, si deve attendere un periodo di tempo compreso 
fra  2 e 5 minuti primi. Il momento impresso e quindi la velocità di rotazione devono garantire la rottura del 
terreno in condizioni non drenate; la velocità di rotazione dello scissometro che corrisponde ai criteri 
precedentemente indicati per terreni coesivi è da 0,1°/s a 0,2°/s (da 6°/min a 12°/min), mentre si possono 
utilizzare velocità di rotazione fino a 0,5 °/s (30°/min) per terreni coesivi soffici con bassa sensibilità. Dopo 
il verificarsi della rottura (coppia massima) lo scissometro deve essere ruotato velocemente per almeno 10 
volte per consentire il rimaneggiamento del terreno. Si ripete quindi una misura con gli stessi parametri di 
velocità di cui sopra e si registra il valore costante di coppia allo stato rimaneggiato. 





   
      (a)                                                                        (b) 
Figura 16 : dimensioni caratteristiche dello scissometro in mm (a) ; 






(a)                (b) 
 
Figura 17 : versione dell’attrezzatura di prova dell’US Bureau of  Reclamation (a) e schema dei  tipici dati ottenuti 
da una prova scissometrica (b) Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
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1.2.  INTERPRETAZIONE ED ELABORAZIONE DEI DATI OTTENUTI  
Gran parte delle correlazioni, che intercorrono tra i dati ricavati dalle prove penetrometriche ed i 
parametri fisico-meccanici ed in ultimo geotecnici del terreno, sono di tipo empirico, ricavate sulla base di 
esperienze locali o comunque su litotipi assimilabili a quelli presenti in loco. 
 
1.2.1.  Prove penetrometriche statiche 
1.2.1.1. Interpretazione  di  C.P.T.(U)  (Cone  penetration  Test)  e  S.C.P.T.(U)  (Sismic  Cone 
penetration Test ) con eventuale misura della pressione interstiziale. 
 
Premessa 
P.K.  Robertson  (2009)  propone  un  approccio  unificato  per  l’interpretazione  di  prove 
penetrometriche statiche (C.P.T.) di tipo elettrico ed utilizzate, con diverse modifiche nel tempo, da più di 
40 anni. Tali prove sono quindi ben note nella pratica geotecnica.  
Per  l’interpretazione  di  queste  prove  viene  fatto  ampio  uso  della  carta  normalizzata  del 
comportamento dei vari tipi terreno (SBTn - Soil Behaviour Type normalized ) riportata in fig. 18, carta 
basata sulla resistenza alla penetrazione della punta del cono, normalizzata (Qt) e sul rapporto di d’attrito 
normalizzato (Fr). Delle nuove correlazioni, basate su questa carta,   sono rappresentate di seguito e i loro 
grafici sovrapposti alla carta SBTn.  Essi consistono nell’interpretazione dei risultati delle prove C.P.T. per 
un ampia gamma di terreni.  
Molte delle indicazioni, che si possono evincere dalle correlazioni esplicitate, sono focalizzate per progetti 
che comportano rischi moderati, dove le interpretazioni empiriche tendono a dominare. Per progetti con 
grado di rischio maggiore, dove sono appropriati metodi più avanzati, queste raccomandazioni possono 
essere  usate  nella  fase  di  screening,  per  valutare  quali  siano  le  zone  critiche  e  selezionare  in  modo 




Figura  18  :  carta  SBTn  di  Robertson  per  la 
classificazione  dei  terreni  con  prove  CPT  da  penetrometro 
elettrico : 
 
1) terreno sensitivo a grana fine 
2) terreno organico, torba 
3) Argille. Da argille ad argille limose 
4) Limi. Da limi argillosi ad argille limose 
5) Sabbie. Da sabbie limose a limi sabbiosi 
6) Sabbie. Da sabbie pulite a sabbie limose 
7) Da sabbie ghiaiose a sabbie 
8) Da sabbie molto dense a sabbie argillose 
     fortemente sovraconsolidate o cementate 
9) Materiali fini granulari molto duri, 
     fortemente sovraconsolidati o cementati 





  Stratigrafia e tipi di terreno  
Una delle principali applicazioni delle prove CPT è quella della determinazione della stratigrafia 
del sottosuolo con la identificazione del tipo di terreno. La carta SBT proposta da Robertson nel 1990, è 
predittiva del comportamento meccanico dei terreni e non fornisce direttamente una classificazione del 
terreno in base alla granulometria ed alla plasticità come per esempio la classificazione USCS (ASTM 
2006). 
Fortunatamente, la granulometria e la plasticità dei terreni, sono spesso correlabili ragionevolmente 
bene  con  il  comportamento  in  situ  dei  terreni  e,  quindi,  c’è  spesso  una  buona  corrispondenza  tra  la 
classificazione USCS e quella ottenuta con correlazioni basate sui dati forniti dalle prove CPT interpretati 
mediante la carta SBT proposta da Robertson. 
Robertson (1990) propose di utilizzare i parametri normalizzati e adimensionali Qt1, Fr e Bq , le cui 
equazioni (1), (2) e (3) per la loro determinazione, sono di seguito riportate ed in cui s'vo è la tensione 
efficace verticale in sito, u0 è la pressione di equilibrio in sito dell’acqua e Du è l’eccesso di pressione 
neutra durante la penetrazione. 
 
Qt1 = (qt – svo)/s’vo                  (1)  
Fr = [fs/(qt – svo)]100%                 (2) 
Bq = (u2 – u0) /(qt – svo)] = Du/( qt – svo)              (3) 
 
Il termine Qt1  (resistenza di punta normalizzata adimensionale) è usato per definire la resistenza di 
punta  corretta,  qt  è  la  resistenza  alla  punta  totale;  Fr  rappresenta  il  rapporto  di  attrito  normalizzato 
adimensionale, mentre Bq rappresenta il rapporto delle pressioni interstiziali. Tali parametri sono utilizzati 
da Robertson per la stesura di due carte, nella prima delle quali si correlano fra loro i valori di Qt1 – Fr, e 
nella seconda si mettono in relazione i valori di Qt1 e Bq .   
Eslami e Fellenius (1997) proposero una carta basata sui parametri non normalizzati, utilizzando la 
resistenza di punta effettiva qe = qt – u2  e la resistenza d’attrito laterale fs.  
Jefferies and Davis (1991) proposero una modifica alla carta SBTn, incorporando la pressione 
neutrale  direttamente nella resistenza alla punta normalizzata adimensionale modificata espressa dalla 
relazione  [Qt1  (1-Bq)].  Più  recentemente  Jefferies  and  Been  (2006)  hanno  aggiornato  la  carta  con  il 
parametro  [Qt1(1-Bq)+1],  per  ovviare  ai  problemi  nei  terreni  soffici  sensibili  dove  Bq  >  1.  Tramite  la 
relazione (4) hanno correlato la resistenza alla punta effettiva con il parametro da loro identificato dove 
[Qt1(1-Bq)+1]  =  qe  /  s’vo  (resistenza  effettiva  alla  punta  normalizzata  rispetto  alla  tensione  efficace 
verticale)  e qe = [qt – u2]. 
 
Qt1(1-Bq)+1  =  (qt – u2) / s’vo                (4) 
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Dal punto di vista pratico la correlazione presenta dei problemi nei terreni soffici a grana fine, 
quando la resistenza alla punta qt è piccola rispetto alla pressione u2. Per penetrometri commerciali, nei 
suddetti terreni, la precisione di misura della Qt1 è circa del ±20%; comunque la precisione per [Qt1(1-
Bq)+1]  è  di  circa  il  ±40%,  a  causa  della  mancanza  di  precisione  nella  combinazione  [qt  –  u2]  .  La 
diminuzione  del  grado  di  saturazione  dei  terreni  complica  ulteriormente  la  determinazione  di  questi 
parametri. 
Jefferies  and  Davies  (1993)  hanno  rilevato  che  l’indice  di  comportamento  dei  terreni  Ic, 
rappresenta, sulla carta Qt1 – Fr (SBTn), delle aree che sono sostanzialmente dei cerchi concentrici che 
definiscono i contorni di vari tipi di terreno. Robertson e Wride (1998) modificarono la definizione di Ic 
per  applicarlo  alla  carta  di  Robertson  (1990)  tramite  la  relazione  (5).  Il  grafico  del  parametro  Ic  è 
rappresentato in fig. 19 e il contorno di Ic può essere usato per approssimare i confini già determinati nella 
carta SBTn. Inoltre Jefferies e Davis (1993) suggerirono che l’indice Ic può essere usato per modificare le 
correlazioni empiriche che variano con il tipo di terreno. 
 
Ic = [(3.47 – logQt1)
2 + (logFr + 1.22)
2]




Figura 19 :  contorni dell’indice di comportamento    Figura 20 : contorni dell’esponente di sforzo n  
         di terreno Ic sulla carta Qtn – Fr  SBTn           (per s’vo/pa = 1.0) sulla carta Qtn – Fr                                 
                    (Zone SBT basate su  Robertson (1990)).          SBTn normalizzata.   
 
L’equazione (5) e i contorni di Ic in fig. 19 mostrano che  Ic non è eccessivamente influenzato dalla 
potenziale mancanza di accuratezza nella misura dell’attrito laterale fs, ma dipende maggiormente dallo 





Numerosi  studi  possono  dimostrare  che  usando  l’equazione  (5),  con  fs  che  varia  di  ±50%,  la 
variazione di Ic è generalmente minore del ±10%. Invece, per terreni soffici, che ricadono nella parte 
inferiore del grafico Qt1 – Fr (p.e. Qt1 < 20), Ic è sensibile alla variazione di fs. 
 
Robertson and Wride (1998) e un aggiornamento di Zhang e al. (2002) suggeriscono di normalizzare i 
parametri  con  un  esponente  di  tensione  variabile  n,  secondo  la  relazione  (6),  dove  (qt  –  svo)/pa  è  la 
resistenza alla punta adimensionale, (pa/s’vo) è la pressione atmosferica espressa nella stessa unità di qt e 
svo , e n è l’esponente di tensione che varia con SBTn. Si fa notare che quando n=1.0 allora Qtn = Qt1. 
  
Qtn = [(qt – svo)/pa](pa/s’vo)
n                (6) 
 
Inoltre,  Zhang  e  al.  suggeriscono  di  ricavare  l’esponente  n  dall’indice  Ic  e  che  Ic  può  essere 
definito usando Qtn. 
Altri Autori, in studi successivi volti a determinare il valore dell’esponente n, definiscono che 
questo varia da un valore minore di 0,5 nelle sabbie dense, fino ad un valore di 1,0 nelle sabbie sciolte. 
Tutti i metodi stabiliscono che, nelle regioni della carta SBTn che riguardano le sabbie pulite, 
l’esponente di sforzo è vicino a 0,5 e nelle regioni riguardanti le argille esso è vicino a 1,0. Solo Jefferies e 
Davies (1991) suggeriscono di utilizzare il valore di n = 1,0 dappertutto nell’ambito della SBTn. 
Robertson (2009) definisce il valore di n come il punto chiave per la determinazione dei risultati 
delle CPT per una vasta gamma di terreni.  
 
La resistenza  alla punta qt, è, sostanzialmente, la misura della resistenza al taglio non drenato del 
terreno in argille  normal consolidate,  che  cresce  linearmente  con  l’incremento  della tensione  efficacie 
verticale.  Quindi  anche  la  resistenza  alla  punta  qt  cresce  linearmente  con  l’incremento  della  tensione 
verticale efficace e Wroth (1984) mette in evidenza  che nei terreni fini l’appropriato valore dell’esponente 
n è 1,0.  
Nei  terreni  a  grana  grossa  è  ben  noto  che  l’inviluppo  della  resistenza  al  taglio  in  termini  di 
resistenza al taglio in funzione dello sforzo efficace per tutti i terreni molto sciolti è curvo per una vasta 
gamma di tensioni. 
Questa curvatura è stata descritta da Vesic e Clough (1968) e Bolton (1986). Studi di calibrazione e 
test in centrifuga con sabbie a densità relativa costante hanno mostrato come la resistenza alla punta nei 
terreni a grana grossa cresce non linearmente con la tensione verticale efficace. L’esponente di tensione 
medio per cogliere questo cambiamento con la tensione verticale è tipicamente intorno a n = 0,5 (Baldi e al. 
1989). La non linearità è molto pronunciata in sabbie sciolte rispetto alle dense ( il valore di n è maggiore 
di 0,5 nelle sabbie sciolte, mentre risulta di valore minore a 0,5 nelle sabbie dense).  Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
 
 
                                                                                                                                                                23 
 
Bolton (1986) rappresenta l’inviluppo della curvatura della resistenza mostrando che la secante 
dell’angolo  attrito  di  picco  decresce  con  l’aumento  della  tensione  efficace  e  l’angolo  di  attrito  è 
essenzialmente costante per sabbie molto sciolte ed è spesso indicato come angolo di attrito a volume 
costante (fcv), o come angolo di attrito dello stato critico (fcs). Una raffigurazione schematica degli angoli 
appena descritti è riportata a seguire nell’esempio di fig. 21. 
  
Figura 21 : sforzi ed effetto della  dilatanza nelle sabbie - tensioni efficaci (fcrit’ = fcs’ = angolo di attrito 
dello stato critico, y =angolo di dilatanza)   
 
Quindi Bolton sottointende che l’esponente di tensione n dovrebbe essere vicino ad 1,0 nelle sabbie 
molto sciolte e nelle sabbie dense sottoposte a sforzi molto elevati, dove la dilatanza è soppressa. Tende 
comunque ad 1,0 quando la dilatanza sta per annullarsi,  per esempio poco prima che i granuli inizino a 
rompersi.   Il livello di tensione al quale la rottura dei granuli è predominante  e l’angolo di attrito di 
picco diviene costante è funzione delle caratteristiche dei grani. Nello specifico, per sabbie silicee uniformi 
arrotondate il livello di tensione al quale avviene la rottura dei granuli si attesta intorno ad un valore della 
pressione media di 2 MPa, mentre nelle sabbie spigolose o poco arrotondate questo livello scende  a circa 1 
MPa. Sabbie facilmente soggette a rottura dei granuli sono le sabbie di origine carbonatica, nelle quali la 
rottura avviene ad una tensione di circa 0,1 MPa. Quindi il livello  al quale avviene la rottura è funzione 
della mineralogia delle particelle costituenti la sabbia. 
La tensione che si sviluppa durante la penetrazione della punta nelle sabbie dense, può avvicinarsi 
al livello di rottura o superarlo in prossimità della punta; comunque, nel volume di terreno attorno alla 
punta la tensione non raggiunge valori così elevati da causare la rottura di tutti i granuli. 
Boulanger  (2003)  mostrò  che  una  linea  dello  stato  critico  generalizzato  (CLS)  può  essere 
sviluppata basandosi sulla relazione di Bolton (1986), e riportata nel piano indice dei vuoti – logaritmo 
della tensione efficacie. Altri autori hanno proposto curve similari alla CSL. 
Wroth (1984) mette in evidenza che il coefficiente n per le argille normal consolidate può essere 
posto pari ad 1,0 quando la linea di normal consolidazione risulta parallela alla linea CSL. 
Comunque per le sabbie la linea CSL risulta chiaramente non lineare su di una vasta gamma di 
tensioni,  Quindi  appare  plausibile  adottare  il  concetto  di  un  esponente  di  tensione  n  variabile  per 





tensioni  e tendere al valore di 1,0 ad elevate tensioni quando la linea CSL diventa rettilinea e la linea di 
consolidazione delle sabbie diventa parallela alla CSL. 
Jefferies e Been (2006) mostrano che la pendenza della CSL è una misura della compressibilità del 
terreno e che c’è un collegamento tra la pendenza della linea CSL e l’indice Ic della carta SBTn. 
Basandosi sulla precedente discussione, Robertson propone di utilizzare la relazione (7) per   n ≤ 1.0 .   
  
n = 0,381 (Ic) + 0,05(s’vo/pa) - 0.15              (7) 
 
In fig. 20 è riportata la carta SBTn con sovrapposte delle linee di n (per s’vo/pa = 1.0), dalla quale si 
può constatare che per molti terreni fini, l’esponente n è pari ad 1,0;  esso è compreso in un range da 0,5 a 
0,9 per molti terreni a grana grossa quando la tensione verticale non è alta. Le regioni dove n = 1,0  si 
spostano verso l’alto con l’aumento della tensione di confinamento. 
Quando la tensione efficace in sito è maggiore di 1 MPa, l’esponente di sforzo sarà essenzialmente 
1,0 per molti terreni. 
Bisogna  inoltre  utilizzare  cautela  quando  si  comparano  le  CPT  basate  su  SBT  per  campioni 
classificati solo sulla base  della distribuzione granulometrica e plasticità. 
 
Studi (2003) eseguiti su terreni greci, di cui si parlerà in seguito in modo più approfondito, hanno 
proposto di utilizzare una carta prodotta da Douglas e Olsen (1981) per l’identificazione dei terreni dai dati 
forniti dalla prova CPT con la punta elettrica. Questa carta confermò inizialmente che i terreni sabbiosi 
tendono a produrre inizialmente elevate resistenze di punta qc, e bassi rapporti di attrito laterale (Rf = fs/qc). 
Per le argille soffici invece, è vero esattamente il contrario, esse tendono a produrre una bassa resistenza 
alla punta ed un alto rapporto di attrito laterale. 
 
Qui,  il  valore  della  dimensione  media  delle  particelle  (D50)  gioca  un  ruolo  significativo  nella 
valutazione di un diagramma di classificazione basato sui risultati delle prove penetrometriche statiche e 
specialmente il rapporto di attrito laterale (Rf = fs/qc). Nella fig. 21 si mostra la correlazione di D50 e Rf, che 
è lineare in un diagramma semilogaritmico, con un coefficiente di correlazione sufficientemente alto per 
ogni tipo di penetrometro. Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
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Figura 21 : relazioni tra Rapporto di attrito laterale (Rf) e dimensione media delle particelle di terreno (D50) 
 
 
Stratigrafia delle zone di transizione  
 
Robertson e Campanella (1983) discussero come la resistenza alla punta è influenzata dal terreno 
davanti e dietro la punta stessa e confermarono che il terreno che si trova compreso tra circa 15 diametri 
prima e circa 15 diametri dietro alla punta durante la penetrazione può influenzare la resistenza di punta. 
Nello specifico, in terreni rigidi la zona di influenza è grande (più di 15 diametri), mentre nei 
terreni molli è relativamente piccola (circa 1 diametro). Inoltre Ahmadi e Robertson (2005) dimostrarono 
che  la  zona  di  influenza  diminuisce  con  l’incremento  della  tensione  (ad  esempio  le  sabbie  dense  si 
comportano più come sabbie sciolte ad elevati valori della tensione efficacie). 
Quindi  ad  ogni  interfaccia  di  transizione  tra  due  tipi  di  terreno  che  presentano  significative 
differenze di rigidezza e resistenza si presenta questo fenomeno. Perciò è importante identificare le zone di 
transizione per evitare errori di interpretazione. Quando il passo di campionamento è fissato, (ad esempio 
20 – 50 mm) alcuni valori sono “di transizione” quando la punta passa da un tipo di terreno all’altro.  
E’  possibile  identificare  le  zone  di  transizione  utilizzando    il  rapporto  di  cambiamento  Ic. 
Robertson e  Wride (1998) il valore di questo parametro per la transizione tra sabbie ed argille è di circa Ic 
= 2,60. Quindi quando il valore di Ic varia rapidamente ed assume valori intorno a 2.60, siamo in presenza 
di una zona di transizione tra sabbia e argilla e/o viceversa. I Profili di Ic possono fornire un utile mezzo 
per identificare e rimuovere queste zone di transizione. 





1.2.1.2  Terreni a grana fine 
 
Nei terreni a grana fine, la penetrazione è essenzialmente un processo non drenato e molti dei 
parametri  geotecnici  sono  basati  sul  comportamento  non  drenato.  In  tali  terreni,  è  comune  usare  la 
resistenza alla punta normalizzata Qt1. Comunque, come visto in precedenza, quando Ic > 2,60 , Qt1 = Qtn, 
quindi in seguito, quando si parlerà di Qtn si farà riferimento a questa uguaglianza. 
 
Stato in sito 
Per i terreni a grana fine, un parametro per la loro caratterizzazione fisico meccanica, risulta essere 
il grado di sovraconsolidazione OCR, definito come il rapporto tra la tensione efficace massima subita in 
passato e la tensione attualmente presente nel sottosuolo, secondo la relazione (8) riportata a seguire. 
OCR = s’p / s’vo                  (8)  
Per  terreni  sovraconsolidati  meccanicamente,  dai  quali  è  stato  rimosso  uno  strato  superficiale, 
questa definizione è appropriata. Comunque per terreni cementati o antichi l’ OCR rappresenta il rapporto 
tra la tensione di snervamento e la tensione attuale effettiva. I più comuni metodi per stimare OCR e la 
tensione di snervamento nelle terre coesive sono stati suggeriti da Kulhawy e Mayne (1990), e riportati 
nelle  equazioni  (9)  e  (10),  dove  k  è  il  fattore  di  preconsolidazione  di  punta  e  s’p  è  la  tensione  di 
preconsolidazione o di snervamento.  
OCR = k (qt – svo)/s’vo = k Qtn                (9) 
s’p = k (qt – svo)                  (10) 
 
Può essere assunto un valore medio di k = 0,33 tenendo conto di un campo di variabilità compreso 
tra 0,2 e 0,5. Valori alti di k sono raccomandati in argille antiche e fortemente sovraconsolidate. 
Stimando  k  attraverso  l’equazione  (9),  si  ottengono  dei  valori  che  non  sono  influenzati  dalla 
sensibilità dei terreni ed il range di valori di k non è soggetto a forti variazioni. 
Mayne (2000), per stimare il grado di consolidazione, propone un metodo che può essere applicato 
ad argille da molli  a compatte ed anche a depositi di argille dure fessurate. 
L’approccio si basa sulla resistenza alla punta efficace (qT – um) dove um è la misura della pressione 
neutrale. I piezoconi commerciali si suddividono per lo più in due famiglie, la prima detta Tipo 1, che 
consente la misura della pressione u1 (o ut), la seconda, detta Tipo 2 che consente la misura della pressione 
neutra u2 (o ub) e la misura della resistenza alla punta qc, poi  corretta in qT. 
Mentre la misura della pressione u1 risulta essere sempre positiva, la misura di u2 diviene negativa 
per argille rigide e dure fessurate, mentre rimane positiva per argille da molli a compatte.  
In fig. 21a, come si può vedere, le misure effettuate sulle argille lacustri di Port Huron (Michigan) 
sono caratterizzate dal fatto che qT > u1 > u2.   Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
 
 













Figura  21a  :  parametri  registrati  nelle  argille 
lacustri di Port Huron e schema della punta con 
evidenziate  le  posizioni  dei  filtri  porosi  per  la 




Per le argille, Mayne propone un approccio semplificato derivato dalla teoria dell’ espansione della 
cavità utilizzando il modello CAM CLAY modificato. 
Il  modello  viene  applicato  distintamente  per  i piezoconi  di Tipo  1  e  di Tipo  2  nelle  seguenti 
relazioni (10b) e (10c) dove il parametro di attrito della tensione efficace è M = [6sinF’/(3-sinF’)] con F’ 
angolo di attrito efficace, e il rapporto di deformazione volumetrica plastico è L = 1 – Cs/Cc, dove Cs è 
l’indice di rigonfiamento e Cc l’indice di compressione. Per argille intatte e non cementate il parametro L 
ha un valore medio di circa 0,75. In argille strutturate e cementate L può raggiungere il valore 1,0. 
 
Tipo 1  :  OCR = 2 {1/1,95M [(qT –u1) / s’vo + 1]}
1/L        (10b) 
   
Tipo 2 :   OCR = 2 {1/(1,95M+1) [(qT –u2) / s’vo ]}
1/L        (10c) 
 
Per bassi valori di OCR il modello non è estremamente sensibile ad M o L. Nella pratica di routine, 
per argille naturali non strutturate, si può usare il valore di M = 1,2 (corrispondente ad un angolo F’ = 30°) 
ed un valore di L L L L = 0,75. In fig. 21b sono riportati graficamente i risultati di alcune elaborazioni eseguite su 
vari tipi di argille. Tali grafici mettono a confronto i valori desunti mediante le relazioni di Mayne (linee) 


























Figura 21b : Misura e stima di OCR per quattro siti argillosi 
 
Correlazioni empiriche di tipo sperimentale eseguite su terreni greci 
 
Prove di tipo statico, meccaniche ed elettriche (C.P.T.) e sismico - elettriche (S.C.P.T. – U.) sono 
state condotte sui terreni greci da A. Anagnostopoulus ed altri (2003), con  penetrometri statici tipo Gouda 
(capacità di 200 KN), dotati di punta Begemann, con angolo apicale di apertura di 60° e con penetrometri 
sismo-elettrici con punta avente angolo apicale di 60°, diametro di 35,7 mm (sezione di 10 cm
2) e velocità 
di penetrazione di 2 cm/s; sono stati  eseguiti anche test cross-hole (fig. 12a). I terreni investigati, di età da 
Neogenica  a  Quaternaria,  sono  costituiti  da  marne  (principalmente),  argille  sabbiose,  arenarie,  calcari 
marnosi  e  conglomerati  di  origine  lacustre  o  marina.  Il  loro  comportamento  geotecnico  dipende 
principalmente dalla fase prevalente ma anche dalla tettonica, morfologia e idrogeologia ed è per lo più 
assimilabile a quello di terreni compatti o rocce tenere. Sono stati prelevati, inoltre, campioni di terreno 
indisturbati sui quali eseguire test di laboratorio. I terreni testati, risultano composti da argille e marne 
(54%), limo (20%) e sabbia (20%) con una piccola percentuale di sabbia con ghiaia (6%). 
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Resistenza al taglio non drenata (su) - Comparazione tra test in situ in Grecia e di laboratorio 
La stima della resistenza al taglio non drenata per terreni coesivi, sulla base dei risultati delle prove 
CPT, si ottiene con la seguente formula (11) : 
qc = Nk su + p                    (11) 
dove : qc è la resistenza alla punta; Nk è un coefficiente adimensionale che dipende dal tipo di 
deposito argilloso e dal tipo di penetrometro utilizzato; p è la pressione totale di “sovraccarico” calcolata 
come la pressione totale nel punto testato.  
I risultati delle prove CPT sono riportati plottati (fig. 21) nella forma [qc – p](Kpa) assieme ai 
valori della su (KPa) ottenuti da prove triassiali non consolidate non drenate (UU) sui campioni di terreno 
prelevati in occasione delle indagini in situ. Appare chiara la buona correlazione fra le due quantità per il 
valore di Nk di 18,3 avente un r di 0,92 per parametri ottenuti sia con penetrometri meccanici che elettrici. 
Nel  caso  i  risultati  dei  penetrometri  meccanici  ed  elettrici  siano  considerati  separatamente,  si 
determinano rispettivamente valori di Nk di 18,9 e 17,2.    
Nella letteratura geotecnica precedente, il valore di Nk si attestava intorno a 17-19. 
 
Figura  21:  relazione  tra  resistenza  alla  punta  e  taglio  non  drenato  per  terreni  coesivi;  r  coefficiente  di 




0.5] ; n è il  numero di campioni analizzati. 
 
Un’ ulteriore correlazione proposta inizialmente da Begemann (1965) è tra la resistenza al taglio 
non drenata (su) in argille con l’attrito laterale del manicotto (fs). Successivamente altri studiosi proposero 
una formula per la correlazione con (su) ottenuta da prove triassiali e l’attrito laterale (fs) ottenuta da 
penetrometri statici elettrici e meccanici (fig. 22). 
Il rapporto ottenuto fs/su da prove penetrometriche statiche elettriche e meccaniche è di 1,21, mentre 
per i singoli tipi di prova, elettrica e meccanica, e di 1,00 e 1,26 rispettivamente.  
Sostanzialmente le equazioni proposte dagli studi di Robertson ben si adattano ai risultati degli 






Figura 22 : relazione tra frizione laterale (fs) e resistenza al taglio non drenata (su) 
Rapporto di resistenza al taglio non drenato (su/s’v0) 
In altri studi, eseguiti in passato da Robertson ed anche da Altri Autori, condotti su terreni coesivi, 
è stato evidenziato che il  rapporto (su/s’v0) può essere utile in quanto direttamente correlato con il grado di 
sovraconsolidazione (Over Consolidation Ratio – OCR = s’c/s’vo) delle argille. 
Per terreni coesivi  normalmente consolidati, la resistenza al taglio non drenata varia da 0,2 a 0,3 di 
s’v0 con un valore medio di 0,22 nel taglio diretto. E’ ragionevole quindi assumere tale rapporto come nella 
equazione (12), dove il pedice NC indica la normal consolidazione. 
 
(su/s’v0) NC= 0,22                  (12) 
Il rapporto di resistenza al taglio non drenato può essere stimato utilizzano la relazione (13) dove 
Nkt è il fattore di cono che varia da circa 10 a 20 con una media di 14. Nel caso Nkt = 14 si può assumere 
(su/s’v0) = Qtn / 14. Qtn rappresenta la resistenza di cono normalizzata. 
 
(su/s’v0) =  [(qt - sv0)/ s’v0] / (1/Nkt) = Qtn/ Nkt            (13) 
Robertson (2009) specifica per argille normal consolidate, dove (su/s’v0)  NC= 0,22 e Nkt = 14, 
(Qtn)NC assume il valore medio di 3,08 con un range da 2 a 6, (vedi  su(r)/s’vo in fig. 23). 
Lunne e Altri (1997) hanno evidenziato che il valore dell’attrito laterale nei terreni coesivi è spesso 
similare al valore della resistenza al taglio non drenato di un materiale ricostruito. 
In  figura  23a  viene  riportato  un  esempio  di  comparazione tra resistenza  al  taglio  non  drenato 
misurato utilizzando il Vane Test (descritto in precedenza) e la misura dell’attrito laterale da CPT. Come si 
vede c’è un buon accordo fra i valori ottenuti. Lunne ed altri (1997) consigliano molta cautela nell’usare Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
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questa modellazione per terreni argillosi molto sensibili, perché avendo un attrito laterale molto basso, si 
può verificare un’eccessiva perdita di accuratezza.  
Basandosi  sull’assunzione che l’attrito laterale (fs), misuri la resistenza al taglio non drenata di un 
terreno ricostituito,  (su(r) = fs), il rapporto di resistenza al taglio non drenato è dato dalla equazione (14), 
dalla  quale  è  possibile  stimare  anche  la  sensitività  di  un  terreno,  St,  attraverso  l’equazione  (15) 
(combinazione della (14) con la (13)); in quest’ultima viene assunto Nkt = 14. 
La costante 7,1 nell’equazione (15) può variare da 5 a 10. Altri Autori suggeriscono di utilizzare il 
valore di 7,5, altri ancora, a seguito dell’utilizzo del Rapporto di attrito normalizzato (Fr) usano 7,3. 
 
su(r) / s’vo = fs/s’v0 = (Fr Qtn) / 100              (14) 
St = su / su(r) = 7,1/Fr    (St = sensitività del terreno)        (15) 
Basandosi sulla relazione (14) è possibile rappresentare un grafico approssimato di su(r) / s’vo sulla 
carta SBTn, come mostrato in fig. 23b. Si noti che  incrementando la sensitività, il grafico si muove verso 
la regione 1, che identifica i terreni sensitiva a grana fine. Il grafico è presentato come guida, in quanto ogni 
mancanza di accuratezza nella misura dell’attrito laterale influenza i risultati. 
 
Figura 23a : comparazione tra l’attrito laterale e     Figura 23b  :grafico del rapporto di resistenza al taglio 
 la resistenza al taglio non drenata ricostruita                        non drenata ricostruita  (su(r)/s’v0) più il  
                          trend nell’OCR e la sensibilità del terreno  









Sempre facendo  riferimento alla fig. 23b, si può rilevare che ad ogni incremento della sensitività 
del  terreno,  il  fattore  di  punta  Nkt  decresce  leggermente,  quindi  anche  i  valori  di  Qtn  decrescono 
leggermente ad ogni incremento della sensibilità del terreno. 
Anche per terreni a grana fine non sensitiva (St = 1,0) è possibile identificare, tramite la relazione 
(9), una mappatura di OCR ed assumere su(r) = su . E’ possibile includere una freccia che mostra come i 
valori di resistenza alla punta normalizzati varino al variare di OCR per terreni non sensitivi. Sempre in fig. 
23b è possibile vedere chiaramente come i valori normalizzati Qtn e Fr , in molti terreni naturali, siano 
funzione  di  OCR  e  della  sensitività  (St)  dei  terreni.  Inoltre  Qtn  non  è  fortemente  influenzato  dalla 
sensitività, il che spiega perché le stime del rapporto di resistenza al taglio non drenato e di OCR da Qtn 
sono generalmente piuttosto affidabili. Allo stesso modo, sempre facendo riferimento alla fig. 23, Fr non è 
fortemente  influenzata  da  OCR,  ma  dipende  molto  dalla  sensibilità  del  terreno.  Basandosi  sulle 
osservazioni e sul fatto che Nkt si avvicina a 14 per molti terreni fini non sensitivi (St = 1,0), Robertson 
(2009)  propone  di  utilizzare,  per  la  stima  della  stessa  e  del  rapporto  di  taglio  non  drenato  di  picco, 
l’approccio semplificato proposto dalle equazioni (15) e (13); in quest’ultima il valore di Nkt iniziale deve 
essere posto uguale a 14. 
Se la sensitività stimata del terreno è alta, la si può correggere utilizzando valori minori di Nkt. Inoltre se 
sono state fatte le misure della pressione interstiziale, può essere utilizzato il paramento Bq per stimare Nkt . 
Per  argille  sensitive  (St  >  10),  il  valore  di  fs  (e  quindi  di  Fr)  può  essere  molto  basso  con 
conseguente perdita di accuratezza; quindi la stima della sensitività può essere usata solo come guida. 
Il Vane Test (VST) può essere usato per verificare la sensitività dei terreni, quando ci si trova in 
condizioni idonee. Un approccio alternativo ma similare, è quello di stimare OCR tramite Qtn per mezzo 
della relazione (9) e poi di stimare la resistenza al taglio non drenato tramite OCR usando relazioni basate 
sullo stato critico dei terreni per tener conto della direzione di carico. 
Per grandi progetti con rischio da moderato ad alto, in cui sono disponibili dati di laboratorio, le 
correlazioni in sito dovrebbero essere elaborate basandosi su valori consistenti e rilevanti sia di su che di 
OCR. 
Mayne e Kulhawy (1990) propongono una correlazione empirica tra il rapporto di resistenza al 
taglio non drenato (su/s’v0) ed il rapporto di sovraconsolidazione OCR tramite l’angolo di attrito secondo la 
relazione (15a).  
 
(su/s’v0) = ½ sinf’ OCR
0.75                (15a) 
 
Per  la  capacità  portante  delle  fondazioni  ed i  problemi  di  stabilità, la  resistenza  al  taglio  non 
drenato per le argille e la resistenza al taglio drenato per le sabbie possono essere ricavate da dati derivanti 
dalle  misure  con  piezocono  usando  metodi  all’equilibrio  limite  o  teoremi  di  plasticità  per  la  capacità 
portante, mantenendo un rilevante fattore di sicurezza (FS) rispetto alla rottura. Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
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Modulo di elasticità ad espansione laterale impedita (Edometrico – M)  
Il modulo edometrico, M, può essere calcolato usando l’equazione (16), dove mv è il coefficiente di 
compressibilità di volume, dsv è la variazione di tensione verticale e de la deformazione verticale, e0 è 
l’indice dei vuoti iniziale e Cc/r è l’indice di compressione o ricompressione in funzione del valore di s’vo.  
M = 1/mv = dsv / de = 2.3 (1+e0) s’vo/Cc/r            (16) 
Mayne (2007) ha mostrato che il rapporto M/G0 varia da 0.02 a 2 per terreni che vanno dalle argille 
soffici alle sabbie. Usando il legame tra  valore di punta normalizzato e G0, come punto di partenza, si può 
ricavare  un  grafico  del  numero  del  modulo  edometrico  KM  .  Una  rappresentazione  di  questo  grafico, 
sovrapposto alla carta SBTn è riportata in fig. 24. 
Nell’equazione (17) si può constatare come M sia legato al parametro KM; in tale equazione viene 
indicato con – a – l’esponente di tensione. Jambu  (1963) rilevò che l’esponente di stress  –a–  è uguale ad 
1,0 per tensioni superiori alla tensione di sovraconsolidazione e zero (0) per tensioni inferiori alla tensione 
di preconsolidazione. Quindi a tensioni minori di quella di preconsolidazione, M, può essere espresso dalla 
relazione (17). 
M = KM pa(s’v0/pa)
a                  (16) 
M = KM pa                    (17) 
 
La forma e la posizione delle linee a valore costante di KM, visualizzate nel grafico, sono state 
ottenute basandosi su correlazioni tra DMT normalizzato e parametri CPT (Robertson 2009) oltre che dalla 









Figura 24 :  
Mappa  del  “numero  del  modulo 
edometrico monodimensionale” KM   sulla 
carta normalizzata Qtn – Fr.        









Esiste anche una correlazione fra il modulo edometrico M e la resistenza alla punta (qt – sv0), 
espresso dalla relazione (18), dove il parametro aM è il coefficiente di correlazione tra modulo edometrico e 
resistenza di punta. 
Sanglerat (1972) suggerisce che aM vari con il contenuto naturale d’acqua e con la plasticità per 
una vasta gamma di terreni fini ed organici anche se i dati erano basati su qc. 
Mayne (2007) mostra che aM  varia con il tipo di terreno e con la resistenza alla punta netta con 
valori variabili da 1 a 10, dove i valori più bassi sono applicabili alle argille soffici. 
Sempre  basandosi  sul  grafico  di  fig.  24  e  sull’equazione  (18)  si  suggeriscono  le  relazioni 
semplificate (19), (20), e (21) di seguito riportate. 
M = aM (qt – sv0)                  (18) 
Quando Ic > 2,2 si propone di usare 
aM = Qtn  quando  Qtn ≤ 14              (19) 
aM = 14  quando  Qtn > 14              (20) 
Quando  Qtn ≤ 14 , aM  varia da circa 2 a 14, in modo similare a quanto osservato da Mayne (2007).  
Questo è un chiaro collegamento su come scegliere appropriati valori di aM . 
Quando Ic < 2,2 si propone di usare l’equazione 21. 
aM = 0,03 [10
(0,55Ic + 1,68)]                (21) 
Per valutare le suggerite correlazioni per identificare il modulo M, per terreni a grana fine (argille), 
quando Qtn < 14, ricavate da un’elaborazione di prove di laboratorio e CPT per 13 dei maggiori siti argillosi 
del mondo, si rimanda alla fig. 25, la quale mostra la comparazione tra i valori di M ricavati da campioni ed 
il modulo aM = Qtn dell’equazione (19). 
 
Figura 25 : Previsione del modulo M, basato su CPT usando aM = Qtn  (quando Qtn ≤ 14), confrontato con test 
e misure di laboratorio su campioni di argilla per i siti indicati. Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
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Si fa notare, che Marchetti ed altri (2006), valutarono nella laguna di Venezia (Treporti) dei valori 
di M variabili tra 5 MPa nelle argille soffici e 150 MPa in alcuni strati sabbiosi.  
Tale ricerca è stata fatta durante la costruzione di un terrapieno, con misurazioni nell’asse centrale 
dello stesso, sia durante, sia dopo la fine della costruzione,  attraverso l’utilizzo di assestimetri profondi a 
base multipla e di estensimetri ad aste . 
 In fig. 26a  si può vedere come varia ev % (deformazione percentuale verticale), misurato al centro 
di ogni strato e come esso sia concentrato soprattutto negli strati argillosi (da 0 a 1,5 m - 2,0 m) ed in quelli 
limosi (da 8 m a 17m circa). In fig. 26b invece, si può vedere come vi sia buona corrispondenza fra il 
modulo M misurato e quello ricavato da correlazioni con prove CPT. Inoltre il cedimento di consolidazione 
primario 1D calcolato risultò di 400 mm, mentre quello misurato fu di 360 mm. 
    
Figura 26 : misure della variazione percentuale di deformazione verticale (a); comparazione fra misure di M e 
valutazione dello stesso parametro con correlazioni da CPT.  
 
 
Modulo di resistenza al  taglio a piccole deformazioni (G0) 
Tale parametro, può essere determinato direttamente attraverso la misura della velocità delle onde 
sismiche (Vs), con l’impiego di sismoconi e test cross-hole (Fig. 12a), attraverso la relazione (22), dove r è 
la densità di massa del terreno testato. 
G0 = r Vs
2                    (22) 
Baldi e al. (1986) e Jamiolkowski e al. (1988), proposero, per terreni non coesivi una correlazione 
lineare  abbastanza  affidabile tra il  modulo  G0  con la  resistenza alla  punta  qc utilizzando  la    seguente 
formula (23) dove A è un coefficiente con valori compresi tra 4 e 10 (qc e G0 in MPa) . 





Una relazione di tipo esponenziale valida per tutti i tipi di terreno citati nel paragrafo “Correlazioni 
empiriche di tipo sperimentale eseguite su terreni greci”, è stata ottenuta dall’analisi di 107 test eseguiti con 
penetrometri meccanici ed elettrici (sempre su terreni greci) e riportata nell’equazione (24) con coefficiente 
di correlazione della regressione lineare pari ad r = 0.85 (tutti i tipi di piezocono). Separando i risultati per i 
vari tipi di penetrometri , meccanici ed elettrici, si ottengono rispettivamente delle relazioni caratteristiche 
(25) e (26) similari con coefficienti di correlazione r rispettivamente di 0,84 e 0,82 (Fig. 27). E’ molto 
interessante fare notare che non c’è differenza quando si plottano separatamente (e si eseguono le relative 
regressioni) i risultati di terreni coesivi e non coesivi. 
G0 = 58 qc
1.17      con r = 0.85  (tutti)          (24) 
G0 = 62 qc
1.15      con r = 0.84  (meccanici)        (25) 
G0 = 50 qc
1.05      con r = 0.82  (elettrici)        (26) 
 
Figura 27 : relazioni tra la resistenza di punta (qc) e il modulo di resistenza a piccole deformazioni (G0) 
 
1.2.1.3  Terreni a grana grossa 
In  questi  terreni  granulari  il  processo  di  penetrazione  è  essenzialmente  drenato  e  molti  dei 
parametri geotecnici sono basati su tale comportamento. 
 
Modulo di rigidezza 
Eslaamizaad e Robertson (1997)  e Mayne (2000) hanno messo in evidenza che i cedimenti di 
fondazioni superficiali e profonde, possono essere stimati accuratamente usando delle misure della velocità 
delle onde di taglio Vs. Naturalmente misure dirette attraverso apposite strumentazioni sono da preferire a 
correlazioni derivanti da elaborazioni della resistenza alla punta. Tuttavia per progetti con basso livello di Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
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rischio (di cui si darà una migliore definizione al punto 1.3) non è sempre necessario ricorre a misure 
dirette, ma si possono usare correlazioni di tipo empirico. 
Da vari studi emerge chiaramente una forte correlazione tra Vs e la resistenza alla penetrazione, ma 
come ci si può attendere esiste una certa variabilità. 
L’esperienza accumulata con SCPT permette di definire correlazioni tra la resistenza alla punta e 
Vs, usando la carta SBTn (Qtn – Fr). Vs è una misura diretta del modulo di resistenza al taglio a piccole 
deformazioni G0. 
Basandosi su oltre 100 prove SCPT di 22 siti in California, Robertson ed altri (1992) crearono  un 
grafico della velocità delle onde di taglio normalizzata Vs1 , sovrapposta alla carta SBTn  (fig.28) e basata 
sulla relazione (27). 
Vs1 = Vs (pa/s’vo)
0,25   [m/s]                (27) 
 
Tabella 2 : valori caratteristici desunti da  prove 






Figura 28 : grafico della velocità delle onde di taglio 
normalizzata Vs1 = Vs (pa/s’vo)
0,25   [m/s] 
 
 
Nella tabella 2, sono riportate e riassunte  le caratteristiche di più di 1000 prove da CPT-Vs che 
tuttavia non sono state utilizzate per la redazione dl grafico di figura 28. 
I depositi interessati sono per lo più di età compresa tra l’Olocene ed il Pleistocene e sono per lo 
più non cementati, anche se la cementazione è possibile. 
Andrus ed altri (2007)  rileva che in molti terreni Olocenici  la velocità Vs1 è minore di 250 m/s. In 
generale i terreni Olocenici si situano per lo più nella zona centrale sinistra della carta SBTn, mentre i 
Pleistocenici tendono a posizionarsi nella parte centrale destra della carta SBTn. 
Il grafico di Vs1 in fig. 28, può essere ottenuto anche attraverso l’utilizzo del coefficiente di punta 





Ic, il parametro avs può essere stimato tramite la relazione (30), nel qual caso il grafico ed i valori di Vs1 
rimangono per lo più simili a quelli riportati in fig.28. 
Vs1 = (avs Qtn)
0,5                  (28) 
Vs = [avs (qt - sv0)]
0,5                  (29) 
avs = 10
(0,55Ic + 1,68)  [m/s
2]                (30)   
 
Andrus e Altri suggeriscono che il valore di Vs1 per i depositi Pleistocenici sia il 25% maggiore 
rispetto a quello degli Olocenici, quindi a suo avviso la correlazione tramite la formula (28) potrebbe dare 
dei valori sottostimati. 
Come visto in precedenza nell’equazione (22) il valore di G0 viene stimato come prodotto del 
quadrato di Vs e r (densità di massa) del terreno. E’ stata creata un’equazione (31) di correlazione tra la 
carta SBTn (Qtn – Fr) di Robertson e G0, tramite il numero del modulo di taglio a piccole deformazioni, 
KG, dove n è l’esponente di tensione che assume un valore di circa 0,5 per molti terreni granulari sabbiosi. 
Altri studi hanno dimostrato che il coefficiente KG, può variare da 400 a 1600 negli strati sabbiosi e 
nelle sabbie sciolte e dense non cementate di recente formazione. In fig. 29 si può vedere il grafico di KG 
sovrapposto alla carta SBTn di Robertson. 
G0 = KG pa (s’v0/pa)
n        n ≈ 0,5             (31) 
 
 
Tabella  3:  tipici  valori  di  G0/qt  per  le  sabbie 




Figura  29  :  mappa  di  KG  e  aG  sulla  carta 
SBTn  per  terreni  Olocenici  e  Pleistocenici 
non cementati.  
G0 = KG pa (s’v0/pa)
0,50 ; G0 = aG (qt - sv0)      
 
 
Una relazione tra il modulo di modulo G0 e la resistenza alla punta può avere una forma generale 
del tipo riportato nell’equazione (32) dove aG è lo “shear modulus factor” per stimare G0 dalla resistenza 
alla punta netta (qt - sv0). Tenendo conto che l’esponente di tensione è simile per la normalizzazione di Qtn 
e G0 nella regione sabbiosa, si può ricavare aG dalla seguente relazione (33). Un grafico dei valori di  aG è 
sempre riportato in fig. 29. Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
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G0 = aG (qt - sv0)                  (32) 
aG = KG/Qtn                    (33) 
Tale parametro può essere calcolato anche per litotipi coesivi .Passando dalla sabbia all’argilla la 
tensione  di  normalizzazione  per  Qtn  varia,  tuttavia  l’errore  che  si  commette  nel  grafico  di  aG  rimane 
limitato. Eslaamizaad e Robertson (1997) palesano che  per sabbie non cementate di recente formazione, il 
rapporto G0/qt (per esempio aG) varia con la resistenza di punta normalizzata. In tabella 3 si evidenzia il 
range approssimativo di valori di questo rapporto.  
Questi valori ben si correlano con quelli di fig. 29 perché nelle sabbie qt  ≈ (qt - sv0) e 0,1% < Fr < 3% . 
Robertson e Campanella (1989) fanno vedere che il rapporto G0/qt  varia da 20 a 125 per variazioni nel 
rapporto di sovraconsolidazione (OCR) e la plasticità, nelle argille. Anche questi valori sono consistenti 
con il range mostrato in fig. 29. Tale rapporto (G0/qt), inoltre, varia da 2 a 100 con Qtn che varia da 1000 a 
1, come si può vedere in fig. 29. 
Eslaamizaad  e  Robertson  (1996a)  e  Schnaid  (2005)  dicono  che  è  possibile  identificare  terreni 
cementati  utilizzando  il  rapporto  (G0/qt),  quindi  se  la  misura  di  G0/(qt  –  sv0),  (per  esempio  aG)  è 
significativamente grande per essere stimata con il grafico di Fig. 29, il terreno è cementato. 
E’ inoltre possibile stimare il valore di aG a partire da Ic, basandosi sul collegamento con avs tramite 
la relazione (34), dove (r/pa) è espresso in (s/m)
2. 
aG = avs (r/pa)                    (34) 
Per una media del peso per unità di volume g = 18 KN/m
3 (r = 1,84), aG può essere stimato con la 
seguente  relazione  (35).  Quindi  il  modulo  G0  può  essere  stimato  con  la  relazione  (36).  La  fig.  29  e 
l’equazione (36) sono il principale approccio di tipo semplificato per stimare G0 per una vasta gamma di 
litotipi (sia argillosi che sabbiosi) usando le prove CPT. 
aG = 0,0188[10
(0,55Ic + 1,68)]                (35) 
G0 = 0,0188[10
(0,55Ic + 1,68)] (qt - sv0)              (36) 
Le correlazioni ottenute dalle figg. 28 e 29 sono meno affidabili in terreni a grana fine (Ic < 2,60),  
dove l’attrito laterale fs e quindi Fr sono fortemente influenzati dalla sensibilità del terreno. Nei terreni a 
granulari, quindi quando Ic > 2,60 le precedenti correlazioni sono migliori e si adattano in modo ancora 
maggiore a terreni prevalentemente silicei di età Olocenica e Pleistocenica. 
 
Per alcune applicazioni è richiesto il modulo di Young, (E’), che è collegato al modulo di taglio G, 
tramite la relazione (37), dove u è il rapporto di Poisson che varia da 0,1 a 0,3 per molti sottosuoli in 
condizioni drenate; quindi per molti terreni granulari grossolani E’ ≈ 2,5 G. 
 





Il modulo di taglio a piccole deformazioni G0, relativo a condizioni di piccole deformazioni, deve 
essere modificato in funzione del livello appropriato di deformazione del progetto in esame. Eslaamizaad e 
Robertson (1997) evidenziarono il fatto che la riduzione era funzione del livello di carico. Fahey e Carter 
(1993)  suggeriscono  un  semplice  approccio  per  stimare  l’ammontare  di  questa  riduzione,  riportato 
nell’equazione (38),dove q è il carico applicato qult è il carico ultimo di rottura (capacità portante ultima 
della fondazione), q/qult è il grado di carico ed f e g sono costanti che dipendono dalla storia tensionale del 
terreno e G = E/[(2(1+n)] è il modulo di elasticità al taglio. 
G/G0 = 1 – f (q/qult)
g                   (38) 
Fahey e Cater (1993), suggeriscono che i valori f = 1,0 e g = 0,3 sono adatti per terreni non 
cementati che non sono altamente strutturati. Per un grado di carico (q/qult) da 0,2 a 0,3 il rapporto G/G0 
varia da 0,30 a 0,38; quindi per molte applicazioni l’appropriato modulo di Young, nella soluzione elastica 
semplificata,  è approssimativamente pari 0.8 G0, come riportato nella relazione (39). 
Per capire meglio il motivo per cui si ricorre alla riduzione, si riporta in fig. 30  (Mayne 2000), un 
grafico che visualizza come varia il rapporto G/Gmax  rispetto a t/tmax, su campioni sottoposti a test di taglio 
torsionale di laboratorio, che palesano come vi sia un decadimento monotonico della rigidezza e come sia 
veloce  il  rapporto  di  degradazione  del  modulo  G  per  prove  di  carico  monotoniche.  Un’equazione  di 
correlazione tra G e t, risulta essere, più propriamente, la (38a), del tutto similare alla (38) ed in cui il 
valore t/tmax può essere paragonato al reciproco del fattore di sicurezza 1/FS e questo, a sua volta, è 
equivalente al livello di carico mobilizzato Q/Qult. 
G/Gmax = 1 – f (t/tmax)
g                  (38a) 
 
 
Figura 30 : degradazione del modulo per le sabbie di 
Toyoura, dove si dimostra la variazione del modulo in 










Un analogo esempio per terreni coesivi, si riporta in fig. 31, per le argille di Pisa con la forma 
dell’iperbole modificata. Per una miglior comprensione si fa notare che la deformazione di taglio gs = t/G è 
rapportata alla deformazione assiale ea = gs /(1+n). Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
 
 






Figura 31 : degradazione del modulo per le argille di Pisa, 
dove si dimostra la variazione del modulo in relazione alle 






E’ ≈ 0.8 G0                    (39) 
Usando  questo  rapporto  (eq.  39)  è  possibile  creare  una  mappa  del  coefficiente  del  modulo  di 
Young, KE, riportato in fig. 32, dove E’ è in funzione di KE, secondo la relazione (40) nella quale n è 
l’esponente di tensione che ha un valore di circa 0,5 per molti  terreni granulari a grana grossa. Come già 
detto, il modulo di Young è applicabile solo a terreni in condizioni drenate, per cui il grafico di fig. 32 è 
limitato inferiormente alle regioni definite da Ic < 2,60. 
E’ = KE pa (s’v0/pa)







Figura 32 : Grafico del numero del modulo di 
Young,  KE,  e  del  coefficiente  aE  sulla  carta 







Esiste anche una relazione tra il modulo di elasticità del terreno e la resistenza alla punta, relazione 
(41), che attraverso il coefficiente di modulo aE stima il modulo di Young E’ mediante la resistenza alla 
punta netta (qt - sv0). Esistono  relazioni che utilizzano qc, ma potrebbero usare la resistenza alla punta netta 





Inoltre, se si utilizza  per la normalizzazione di Qtn ed E’ nella regione delle sabbie un esponente di 
tensione simile, è possibile stimare aE utilizzando la relazione (42). Il grafico di aE è riportato in fig. 32. 
Combinando le relazioni (36) e (39), è possibile stimare un valore appropriato di aE utilizzando il valore 
noto di Ic, come riportato nell’equazione (43); da questa segue, con la relazione (44), quando Ic < 2,60, una 
stima di E’ per terreni sabbiosi prevalentemente silicei non cementati. 
E’ = aE (qt - sv0)              (41) 
aE = KE/Qtn              (42) 
aE = 0,015[10
(0,55Ic + 1,68)]               (43) 
E’ = 0,015[10
(0,55Ic + 1,68)] (qt - sv0)              (44) 
 
Per Bellotti e Altri (1989) il rapporto E’/qc varia tra 3 e 12 per sabbie non diagenizzate antiche e 
normal consolidate, mentre varia tra 5 e 20 per sabbie sovraconsolidate ed è funzione della resistenza alla 
punta normalizzata. La relazione mostrata in fig. 32 indica che il più appropriato rapporto potrebbe essere 
E’/(qt – sv0) e che il range di fig. 32 è compatibile con precedenti lavori. 
La fig. 32 e la relazione (44) forniscono un semplice mezzo per stimate il modulo di Young usando 
dati CPT per un ampio campo di terreni a grana grossa.  
Come il valore appropriato di E’ è funzione del livello di carico, anche il valore di aE varia in 
funzione del livello di carico. I valori di aE mostrati in fig. 32 sono validi per un livello di carico medio di 
0,25 (per esempio fattore di sicurezza intorno a 4); all’aumentare del grado di carico, il valore associato di 
aE decrescerà.  
Nella seguente relazione (45), si è incorporato il livello di carico nella stima di E’, ottenendo la 
relazione di seguito riportata. 
 
E’ = 0.047[1 – (q/qult)
0,3] [10
(0,55Ic+1,68)] (qt – sv0)           (45) 
 









 Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
 
 
                                                                                                                                                                43 
 
Parametro di stato  
Robertson e Campanella (1983a) evidenziano che la valutazione della densità relativa in sito non è 
molto affidabile, in quanto la sabbia ha delle variazioni di compressibilità al suo interno che ne rendono 
difficile la stima. 
La sabbia con alta compressibilità produce basse resistenze di punta, comparata con la sabbia a 
bassa  compressibilità.  La  compressibilità  della  sabbia  è  controllata  dalla  forma  dei  granuli,  dalla 
mineralogia e dalla spigolosità dei granuli (la sabbia carbonatica è molto più compressibile della sabbia 
silicea, mentre la sabbia spigolosa è molto più compressibile della sabbia con granuli arrotondati). La 
valutazione della loro densità è inoltre condizionata dalla storia tensionale della sabbia. 
Jefferies e Been (2006), basandosi sul concetto dello stato critico, hanno sviluppato un’accurata 
descrizione della valutazione dello stato del terreno (in termini di parametro di stato) basandosi sulle prove 
CPT . Successivamente hanno descritto i problemi legati alla valutazione dello stato del terreno, attraverso 
l’uso dei dati forniti da prove CPT ed hanno dedotto che la risposta dipende da vari parametri. Jefferies e 
Been (2006), rilevano l’esistenza di problemi nella determinazione di tali parametri, legati al processo di 
inversione numerica, tuttavia gli stessi Jefferies e Been hanno individuato ed illustrato anche i problemi 
legati al processo di inversione numerica, rendendolo di fatto possibile ponendo tuttavia attenzione sulla 
effettiva veridicità dei risultati ottenuti tramite l’implementazione delle equazioni attraverso cui si attuano i 
processi numerici.  Sono stati in grado, quindi, di affermare che tali operazioni  possono essere assistite da 
modelli numerici.  
Dopo questi studi, per progetti con grado di rischio elevato, si è ritenuto appropriato un approccio 
legato all’interpretazione dettagliata di prove CPT assistita da prove di laboratorio e modelli numerici . 
Per progetti a basso grado di rischio e per le fasi iniziali (procedure di screening) dei progetti ad 
alto grado di rischio, c’è la necessità di una semplice stima dei parametri del sottosuolo, e quindi può essere 
utilizzata la carta SBTn utilizzando il parametro [Qt1(1 – Bq) +1], come proposto da Jefferies e Been 
(2006). 
Un approccio similare a quello precedente fa riferimento alla carta SBT (Qtn – Fr) integrata con un 
grafico del parametro di stato y, così come suggerito da Plewes e altri (1992). Quando questo parametro è 
applicato alle argille, esiste un collegamento fra il parametro di stato y e OCR. 
Basandosi sui dati presentati da vari Autori, per terreni prevalentemente a grana grossa e non 
cementati,  combinando  il  legame  tra  OCR  e  y si  è  potuto  ottenere  un  grafico  del  parametro  di  stato 






Figura 33 : grafico della stima del parametro y     Figura 34 :grafico dell’angolo di attrito di picco f’p 
sulla carta SBTn per terreni non cementati di età     sulla carta SBTn per terreni sabbiosi non cementati 
Olocenica    di età Olocenica. 
 
 
Resistenza al taglio 
Basandosi  sui  risultati  ottenuti  in  camera  di  calibrazione,  Robertson  e  Campanella  (1983a) 
mostrano che l’angolo di attrito di picco (f’p) per sabbie pulite e non cementate silicee, può essere stimato 
dalla resistenza alla punta normalizzata.  
Usando il valore del parametro di stato y, riportato in fig. 33 è possibile ottenere un grafico dei 
valori dell’angolo di attrito di picco  f’p (fig. 34) per terreni di tipo granulare. Tale valore di f’p, è simile a 
quello  determinato da Kulhawy e Mayne (1990) nella regione con 1,8 < Ic < 2,2. Comunque i contorni di 
f’p determinati in figura possono essere parzialmente spiegati come comparazione tra risultati di CPT e 
angoli di attrito derivanti da prove di laboratorio, anche se non sono sempre in accordo con le  correlazioni 
empiriche fornite da Robertson e Campanella (1983a) o Kulhawy e Mayne (1990). Si fa notare che quando 
il rapporto di attrito Fr aumenta (e quindi la compressibilità aumenta) la resistenza alla punta normalizzata 
Qtn decresce per un angolo di attrito efficace di picco costante f’p . Questo è coerente con le osservazioni di 
alti valori di f’p effettuate in sabbie compressibili con relativamente bassi valori di resistenza alla punta, 
come per esempio in sabbie carbonatiche. Il valore di f’p  può facilmente aumentare, per alti valori di Fr, a 
causa all’invecchiamento e/o ad effetti di cementazione. 
Mayne  propone,  per sabbie  quarzose  non cementate  limose la  relazione (45a),  la  quale  risulta 
confermata dai risultati di 30 prove triassiali che hanno determinato un valore di 34,5° < f’ < 36° con una 
coesione efficace c’ = 0, come riportato dallo stesso Autore in fig. 35. 
 
F’ = 17,6° + 11,0° log (qc1)                (45a) Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
 
 








Figura  35  :  Resistenza  al  taglio  efficace 








1.2.2.  Prove penetrometriche dinamiche 
Come noto, le prove penetrometriche dinamiche, eseguite con vari tipi di penetrometri, come del 
resto illustrato nel capitolo 1.1, sono preferibilmente utilizzate su terreni a grana grossa, come ghiaie e 
sabbie grosse in cui non risulta possibile la penetrazione di tipo statico. Tuttavia prove  SPT possono essere 
condotte anche in terreni a grana fine, come riportano Alan Reid ed il Dr. John Taylor in un articolo del 
luglio 2010. 
Chiaramente,  l’esiguo  numero  di  parametri  desumibili  dalla  interpretazione  di  tali  prove,  non 
risulta  paragonabile con quelli desumili da prove statiche.  
 
1.2.2.1  Terreni a grana fine 
 
  Correlazioni empiriche (stato dell’arte) 
La  prova  SPT  (Standard  Penetration  Test)  è  utilizzata  per  determinare  la  densità  in  situ  e  la 
resistenza a taglio dei terreni granulari. Tali dati sono utilizzati nell’analisi della capacità portante dei 
litotipi su cui si imbasano le opere di fondazione. 
Grazie alla loro semplicità di esecuzione ed al basso costo, viene utilizzata anche per test in situ su 
terreni  a  grana  fine.  Alcune  ricerche  hanno  focalizzato  la  loro  attenzione  sulla  determinazione  della 
resistenza al taglio non drenato e del coefficiente di compressibilità di volume, ottenibili dal valore N della 
SPT correlato con l’indice di plasticità del terreno. 
Stroud (1974) studiò, nell’area del Sud Lanarkishire (Scozia - UK), la relazione fra Nspt e la 





moltiplicazione  indipendente  che  varia  da  3,1  a  7,6  kN/m
2;  in  fig.  36  questo  coefficiente  è  messo  in 
relazione con l’indice di plasticità IP. 
 
c = f1 N                     (46) 
 
Stroud legò il valore di Nspt con il coefficiente di compressibilità di volume (mv) e stabilì la 
relazione (47) dove f2 è un coefficiente moltiplicativo che varia da 350 a 800 kN/m
2, ed è plottato assieme 
al valore dell’indice di plasticità IP nella fig. 37. Come di può constatare la miglior curva di correlazione si 
ottiene per un valore di f2 pari a 440 KN/m
2. 
 
mv = 1/(f2 N)                    (47) 
 
 
Figura 36 : parametro f1 in funzione dell’indice    Figura 37 :  parametro f2 in funzione dell’indice  
    di plasticità               di plasticità per argille non sensitive 
 
La correlazione appare discreta, anche se non vengono forniti ulteriori dettagli circa l’equazione di 
“fittaggio” e i casi dove usare queste correlazioni. 
Ulteriori  studi  hanno  determinato  altri  valori  dei  parametri  f1  ed  f2  (riportati  in  tabella  4)  che 
tuttavia appaiono tra loro discrepanti e non correlati. 
Nello specifico Sivrikaya & Trogol (2006) evidenziano che tali correlazioni possono essere valide solo per 
le fasi preliminari di progetto. L’intervallo dei valori ottenuti varia da 2 a 17,5 ed il fattore f1 non sempre si 
comporta in  modo  coerente  al  variare  dell’indice di  plasticità; esso  dovrebbe crescere  o  decrescere  al 
variare dell’indice di plasticità, cosa che non sembra avvenire.  Inoltre, i dati storici forniti in tabella 4, 
mancano di adeguate analisi statistiche. Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
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Tabella 4 :  












Risultati ottenuti da Reid e Taylor  
Le ricerche di Reid e Taylor (2009) portarono alla luce il fatto che la correlazione tra i valori Nspt 
la  resistenza  al  taglio  non  drenato (cu)  o  il  coefficiente di compressibilità  di volume  (mv)  è  debole  o 
addirittura nulla. 
Le loro analisi statistiche sui dati ottenuti da prove effettuate su campioni di sottosuolo forniti dal 
South Lanarkshire Council usano fattori di moltiplicazione A1 e A2. Questi fattori servivano per trasformare 
il corrispondente valore di Nspt non corretto, nel valore della resistenza al taglio non drenato e nel valore 
del coefficiente di compressibilità di volume. I valori utilizzati per il confronto sono stati ottenuti tramite 
prove triassiali ed edometriche, eseguite su campioni di terreno indisturbati ottenuti da un campionatore 
U100 seguendo la procedura di Stroud e Butler. 
A1 e A2 non equivalgono ai fattori f1 ed f2. Mentre f1 ed f2 sono direttamente collegati all’indice di 
plasticità di ogni campione, Reid usa tre insiemi di dati distinti che comprendono valori dell’indice di 
plasticità (IP) bassi, intermedi  e da alti a estremamente alti più un ulteriore quarto insieme che comprende 
tutti gli altri tre. 
Le analisi statistiche effettuate per la ricerca della resistenza al taglio non drenato trovarono un 
valore medio di A1 circa di 4. Questo valore medio è simile al valore medio di f1 = 5  (Stroud, Butler) ed f1 
= 5,5 (Sivrikaya & Trogol). 
Il valore di A1, si presenta compreso tra 0,18 e 19,3 presentando un’alta variabilità. Ulteriori studi 





Le correlazioni tra il valore di Nspt non corretto e la resistenza al taglio non drenato, sono riportate 
in fig. 38, unitamente ad un’equazione di correlazione. Il valore di R
2 minore di 0,2 indica che non c’è una 

















Figura 38: Correlazione tra il valore di 
Nspt  e  la  resistenza  al  taglio  non 
drenato 
Le analisi statistiche effettuate sul coefficiente di compressibilità di volume trovarono un valore 
medio del coefficiente A2 di circa 500, che può essere confrontato con il valore di 450 (Stroud e Butler). 
Comunque anche il valore di A2 è compreso in un range tra 175 e 1370. Con un valore di R
2 di 0,2018 
anche per A2 non c’è una significativa correlazione tra il valore non corretto di Nspt ed il coefficiente di 







Figura 39 : correlazione tra il coefficiente 
di compressibilità di volume ed il valore di 
Nspt non corretto. 
 
 
In definitiva non appaiono desumibili correlazioni con un grado di affidabilità tale da poter essere 
utilizzate nelle fasi progettuali. 
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1.2.2.2. Terreni a grana grossa 
La prova SPT viene storicamente usata per la stima della densità relativa (Dr) nei terreni sabbiosi. 
Attualmente i metodi più utilizzati per la stima di questo parametro risultano essere ben distribuiti in un 
ampio arco temporale, a testimonianza dell’interesse che questo parametro ha sempre suscitato. Tuttavia la 
loro numerosità è un chiaro segno delle approssimazioni e incertezze insite nelle procedure empiriche di 
stima. 
La relazione (48), secondo Gibbs e Holtz (1957), valida per sabbie quarzose NC non cementate, di 
cui si riporta una rappresentazione grafica in fig. 40, mette in correlazione Nspt con la Dr. In tale equazione 
(48) pa è la pressione atmosferica, che assume il valore di 100 se s’v0 è espresso in kPa, mentre assume il 
valore 1 se s’v0 è espresso in kgf/cm
2. 
 
Nspt = [17 + 24(s’v0 / pa) ]Dr
2                (48) 
 
La correlazione di Bazaara (1967), più adatta per le sabbie sovraconsolidate o costipate in cantiere, 
è riportata nell’equazione (49), mentre una rappresentazione grafica viene data in fig. 41, comparata con 
Gibbs e Holtz (1957).                    
Nspt = 20[1 + 4,1(s’v0 / pa) ]Dr
2       per (s’v0 / pa) ≤ 0,732 
                      (49) 
Nspt = 20[3,24 + 1,024(s’v0 / pa) ]Dr
2       per (s’v0 / pa) > 0,732 
 
   
Figura 40 : stima di Dr da Nspt secondo     Figura 41 : stima di Dr da Nspt secondo  





Altre correlazioni sono : 
-   la correlazione Marcuson e Bieganousky (1977) visualizzata nell’equazione (50), dove OCR è 
il grado di sovraconsolidazione  e U è il coefficiente di uniformità della sabbia. 
Dr (%) = 12,2 + 0,75 [222 Nspt + 1600 – 711 OCR – 754 (s’v0 / pa) – 50 U
2]
0,5  (50) 
 
-  La correlazione di Skempton (1986) , equazione (51), dove Ncor è il valore corretto dell’indice 
Nspt per tener conto della pressione litostatica efficace.  
  Dr
2 = Ncor/60    dove Ncor = CN Nspt          (51) 
 
  CN = 2/[1 +  (s’v0 / pa)] per sabbie fini 
 
  CN = 3/[2 +  (s’v0 / pa)] per sabbie grosse 
 
 
La resistenza al taglio di picco viene stimata attraverso le correlazioni proposte da Schmertmann 
(1977) per differenti granulometrie, graficamente rappresentate in fig. 42 
 
Figura 42 : Stima di φ’ da Dr per differenti granulometrie secondo Schmertmann (1978) 
 
Altre  correlazioni  dirette  che  stimano  f’  da  Nspt,  evitando  approssimazioni  dovute  al  doppio 
passaggio, sono riportate in seguito nelle equazioni (52), (53) e (54) rispettivamente collegate alla fig. 43 la 
(53) e fig. 44 la (54). 
f’ (°) = 27,1 + 0,3 Ncor – 0,00054 Ncor              (52) 
f’ = arctan [Nspt / (12,2 + 20,3 (s’v0 / pa)]
0,34            (53) 
f’ (°) = (20 Nspt)
0,5 + 20                (54) Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
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Figura 43 : Stima di φ’ da NSPT secondo      Figura 44 : Stima di φ’ da NSPT secondo 
Schmertmann (1975)            Hatanaka e Uchida (1996) 
 
1.3.  RUOLO DELLE PROVE PENETROMETRICHE NELLA PRATICA GEOTECNICA 
  Hight e Leroueil (2003) suggeriscono che  un appropriato livello di raffinatezza per il programma 
di caratterizzazione dei siti, può essere basato sui seguenti criteri : 
·  esperienze precedenti e locali; 
·  obiettivi di progetto; 
·  livello del rischio geotecnico; 
·  potenziale risparmio. 
Per i progetti a basso rischio ( la valutazione del rischio è stata descritta da Robertson – 1998), le prove in 
sito (p.e., CPT) e prove di laboratorio su campioni disturbati, assieme a criteri conservativi di progetto, 
possono risultare sufficienti per determinare i necessari parametri geotecnici.  
I progetti soggetti a rischio moderato, oltre alle prove  precedenti, possono essere supportati da particolari 
prove  in  situ  come  le  prove  SCPTu  (Seismic  Cone  Penetration  Tests  con  misura  della  pressione 
interstiziale)  e  il  VST  (Vane  Tests)  combinati  con  campionamenti  selettivi  e  prove  di  laboratorio  di 
riferimento per lo sviluppo di correlazioni specifiche del sito. 
Per progetti soggetti ad elevato rischio, quanto riportato in precedenza può essere usato per individuare  ed 
identificare potenziali regioni critiche, opportunamente selezionate in funzione degli obiettivi progettuali. 





I risultati delle prove  di laboratorio possono essere correlati con le prove in sito per applicare i risultati ad 
altre regioni, in cui non sono state effettuate prove di laboratorio, sempre all’interno delle aree di progetto. 
 
L’Eurocodice 7 riporta, nel riguardo dei “Principi di progettazione geotecnica” una suddivisione in 
3 Categorie di opere Geotecniche di seguito descritte che danno un utile riferimento dal punto di vista 
pratico anche se attualmente non sono più valide: 
“Categoria geotecnica 1 
Questa categoria comprende strutture relativamente semplici e di modeste dimensioni per le quali: 
-  è  possibile  garantire  il  rispetto  dei  requisiti  fondamentali  sulla  base  dell'esperienza  e  di  indagini 
geotecniche di tipo qualitativo; 
- i rischi per le persone e per le cose siano trascurabili. 
Le procedure della categoria geotecnica 1 sono sufficienti solo in situazioni di sottosuolo che, in base 
all’esperienza comparabile, risultino tanto semplici da consentire l’impiego di metodi ordinari per il progetto 
e la costruzione della struttura. 
Le procedure previste dalla categoria geotecnica 1 sono sufficienti solo se non siano previsti scavi al di 
sotto della superficie libera della falda  idrica o se l’esperienza locale comparabile indichi che lo scavo 
proposto al di sotto di tale superficie sia realizzabile senza difficoltà. 
I seguenti sono esempi di strutture o parti di strutture che possono attribuirsi alla categoria geotecnica 1: 
- edifici per civile abitazione, semplici, di 1 o 2 piani ed edifici rurali con massimo carico di progetto di 
250kN  per  pilastro  e  di  100  kN/m  per  muri  continui  e  per  i  quali  siano  adottati  tipi  convenzionali  di 
fondazioni dirette o su pali; 
- muri di sostegno e scavi armati di altezza non maggiore di 2 m; 
- modesti scavi per opere di drenaggio, posa in opera di tubi interrati, ecc. 
 
Categoria geotecnica 2 
Questa categoria comprende tipi convenzionali di strutture e fondazioni, che non presentino rischi eccessivi 
oppure  condizioni  di  sottosuolo  o  di  carico  non  comuni  o  eccezionalmente  difficili.  Le  strutture  della 
categoria  goetecnica  2  richiedono  dati  geotecnici  e  analisi  di  tipo  quantitativo  per  verificare  che  siano 
soddisfatti  i  requisiti  fondamentali;  possono  essere,  peraltro,  adottate  procedure  di  prova  in  sito  ed  in 
laboratorio, nonché di progetto di costruzione di tipo convenzionale. 
Rientrano per esempio nella categoria geotecnica 2 le seguenti strutture o parti di strutture convenzionali: 
- fondazioni superficiali; 
- fondazioni a platea; 
- fondazioni su pali; 
- muri e altre strutture per il sostegno di terreno o di acqua; 
- scavi; 
- pile e spalle di ponti; 
- rilevati e strutture di terra; 
- tiranti ed altri sistemi di ancoraggio; 
- gallerie in roccia di elevata resistenza, non fratturata, per le quali non sono prescritti particolari requisiti, 
come la tenuta idraulica o altro. 
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Categoria geotecnica 3 
Questa categoria comprende strutture o parti di strutture che non rientrano nelle categorie geotecniche 1 e 
2. La categoria geotecnica 3 comprende strutture di notevoli dimensioni o di tipo non usuale, strutture che 
comportino  rischi  eccezionali  oppure  realizzate  in  condizioni  di  sottosuolo  o  di  carico  inusuali  o 
eccezionalmente difficili e strutture in zone di alta sismicità. 
Per  ogni  situazione  geotecnica  di  progetto  si  deve  verificare  che  non  sia  superato  alcun  stato  limite 
pertinente. 
È possibile rispettare tale requisito mediante: 
- calcoli; 
- adozione di criteri prescrittivi; 
- sperimentazione su modelli e prove di carico; 
- metodo osservazionale. 
Questi quattro modi di procedere possono essere adottati in combinazione tra loro. 
In  pratica,  l'esperienza  indica  spesso  il  particolare  stato  limite  che  condiziona  il  progetto,  mentre  con 
semplici controlli si può verificare che non si manifestino altri stati limite. 
Si  deve  considerare  l'interazione  tra  struttura  e  terreno.  È  opportuno  verificare  l’ammissibilità  delle 
deformazioni  nelle  condizioni  di  stato  limite,  in  particolare  per  quei  materiali  che  presentano 
comportamento fragile o che comunque mostrano un decadimento della resistenza con le deformazioni, 
come per esempio: calcestruzzo fortemente armato, terreni granulari molto addensati, terreni cementati e 
argille  con  bassa  resistenza  residua.  Nei  casi  in  cui  si  possa  manifestare  una  rottura  che  coinvolga 
elementi strutturali e terreno può essere necessaria un’analisi approfondita, che tenga conto della rigidezza 
relativa della struttura e del terreno. Esempi sono le fondazioni a platea, i pali caricati lateralmente e le 
strutture di sostegno flessibili. 
Gli edifici devono essere protetti nei riguardi della infiltrazione di acqua dal sottosuolo o della trasmissione 
di vapori o gas fino alle superfici interne. 








A  completamento  di  quanto  descritto  in  precedenza  si  riportano  in  tabella  5,  uno  schema 
riassuntivo delle Categorie di opere Geotecniche (CG) riportate dall’Eurodice 7 e, a titolo indicativo,  nella 
fig.45 , tratta dalle “Raccomandazioni sulla programmazione ed esecuzione delle indagini geotecniche” 
dell’Associazione Geotecnica Italiana (AGI, 1977), l’entità del volume significativo per le più frequenti 
opere geotecniche nel caso di terreno omogeneo.   






Strutture semplici caratterizzate da rischi molto limitati 
Esempi: 
- fabbricati di piccole dimensioni con carichi massimi alla base dei pilastri di 25,5kN o 
distribuiti alla base di murature di 10kN/m, 
- muri di sostegno o scavi sbatacchiati di altezza non superiore a 2m, scavi di piccole 
dimensioni per drenaggi o posa di fognature, etc.. 
CG2 
Tutti i tipi di strutture e fondazioni convenzionali che non presentano particolari rischi. 
Esempi: 
- fondazioni superficiali, 
- fondazioni a platea, 
- pali, 
- opere di sostegno delle terre o delle acque, 
- scavi, 
- pile di ponti, 
- rilevati e opere in terra, 
- ancoraggi e sistemi di tiranti, 
- gallerie in rocce dure, non fratturate e non soggette a carichi idraulici elevati 
CG3  Strutture di grandi dimensioni, strutture che presentano rischi elevati, strutture che interessano 
terreni difficili o soggette a particolari condizioni di carico, strutture in zone altamente sismiche 
 
Tabella 5 : Categorie geotecniche secondo l’Eurocodice 7  
 
Per le opere di categoria CG1 che ricadono in zone note, con terreni di fondazione relativamente 
omogenei e di buone caratteristiche geotecniche, ove già esistono strutture analoghe che hanno dato buona 
prova di sé, etc.., l’indagine può essere limitata alla raccolta delle informazioni esistenti, e la relazione 
geotecnica (sempre necessaria) può giustificare le scelte progettuali su base comparativa, per esperienza e 
similitudine. 
Al  contrario  per  opere  di  categoria  CG3  occorre  un  piano  di  indagine  molto  approfondito  e 
dettagliato, curato da specialisti del settore, che si estenda nel tempo (prima, durante dopo la realizzazione 
dell’opera), comprendente prove speciali, da affidare a ditte o enti altamente qualificati, mirate all’analisi 
dei problemi specifici e particolari dell’opera in progetto. 
Per  la  categoria  CG2,  nella  maggior  parte  dei  casi,  risultano  adeguati  i  metodi  descritti  nella 
presente tesi di laurea. 
 
Attualmente, in Italia, le norme per la caratterizzazione geologica e geotecnica del terreno e del 
sottosuolo, sono normate dal D.M. 14 gennaio 2008 “Norme Tecniche per le Costruzioni” e successiva 
Circolare  2  febbraio  2009,  n°  617  “Istruzioni  per  l’applicazione  delle  Nuove  Norme  Tecniche  per  le 
Costruzioni”  attualmente  in  vigore,  a  cui  si  rimanda  per  una  puntuale  conoscenza  delle  procedure  da 
eseguire in fase progettuale. In particolare la “Sicurezza e prestazioni attese” sono trattate al capitolo 2 
mentre la “Progettazione geotecnica” è trattata al capitolo 6 del D.M. 14 gennaio 2008.  Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
 
 





Figura 45 :  Indicazioni sul volume significativo del sottosuolo a seconda del tipo e delle dimensioni 













1.4.  IL PARAMETRO DELLA PRESSIONE INTERSTIAZIALE (Bq) 
 
Premessa 
Tramite la carta Bq – Q (fig. 46), gli Autori James A. Schneider; Mark F. Randolph; Paul W. 
Mayne; and Nicolas R. Ramsey (2008) propongono una classificazione dei suoli in base al parametro della 
pressione interstiziale (Bq), e la resistenza alla punta normalizzata, che in questo caso viene denominata 
(Q) . Sulla base di tale carta gli Autori utilizzano una carta derivata da quest’ultima e denominata  u2 – Q 
(fig.  47),  con la  quale  si propongono  di  determinare  una  classificazione dei terreni argillosi,  limosi  e 
sabbiosi, sulla base dei parametri che la compongono, complementare a quella ottenibile dal grafico Bq – 
Q. 
Il risultato finale è una nuova carta Bq – Q (fig. 48), nella quale sono sovrapposte delle linee di 
demarcazione  delle  varie  tipologie  di  suolo  determinate  tramite  l’utilizzo  della  carta   u2  –  Q  e  delle 
equazioni n° 59a, 59b, 59c, 60 ad essa correlate. 
 
Figura 46 : Carta Bq – Q del comportamento     Figura 47 : Carta  u2 – Q del     
del suolo di Robertson          comportamento del suolo secondo gli Autori 
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Figura  48  :  Nuove  zone  proposte 
dagli  autori  per  la  determinazione 
dei  vari  tipi  di  terreno  riportate 









Gli Autori, forniscono anche le equazioni sulle quali si basano le loro deduzioni, oltre che i grafici 
sui quali si sono basati per la loro determinazione. Tali grafici, che non sono riportati nella loro totalità 




Il parametro di resistenza di punta Nkt è considerato normalizzato e viene espresso dalla equazione 
55. Per terreni argillosi gli autori propongono di utilizzare le relazioni 56a e 56b dove Ir è l’indice di 
rigidità del terreno desunto come Ir = G/su (dove G è il modulo di taglio e su è la coesione non drenata) e ac 
è un parametro di rugosità della faccia del cono posto uguale a 0.2;   è definito come il parametro che tiene 
conto dell’influenza della tensione orizzontale . il coefficiente del rapporto tra la tensione orizzontale e 
verticale K0, viene determinato tramite la relazione 56c.  
 
                (55) 
              (56a) 
              (56b) 
                (56c) 





La  resistenza  alla  punta  normalizzata  Q  è  determinata  tramite  la  relazione  57.  Il  valore  della 
sovrapressione neutrale  u2 è desunto tramite la relazione 58a (nel caso non sia direttamente misurato dallo 
strumento) dove um è la pressione misurata;  um è la sovrapressione misurata; il parametro della pressione 
interstiziale Bq e calcolato secondo la relazione 58b. 
 
                  (57) 
                  (58a) 
                (58b) 
 
 
Dall’elaborazione  delle  analisi  condotte  sulle  varie  tipologie  di  suolo,  gli  Autori  desumono  le 
seguenti relazioni fondamentali (59a, 59b, 59c) , per il riconoscimento dei suoli sulla carta  u2 – Q, alla 
quale, si aggiunge la relazione 60, fornita da Ramsey (2002) non riportata in fig.47 . Per chiarezza in fig. 49 
si riporta una carta del piano  u2 – Q, con indicata la demarcazione spaziale della equazione 60. Tale 
equazione, fornisce una precisa delimitazione spaziale delle caratteristiche parametriche dei terreni argillosi 




Figura  49:  mappa  delle  equazioni 
costitutive  della  carta   u2  –  Q, 
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        (59a) 
 
 
        (59b) 
 
 
        (59c) 
 
 
                               (60) 
 
Il campo delle argille altamente sensibili, è determinato dalla relazione 61, denominato 1c in fig. 47.  
 
                                 (61) 
 
I terreni limosi appartengono al campo compreso tra la relazione 59b e 59c, ma si sono rilevati dei casi (p.e 
i terreni del Mare del Nord) in cui tali terreni ricadono anche nel campo compreso tra la relazione 59c la 
relazione 60 di Ramsey (2002).  
La relazione 62 fornisce il campo delle sabbie, indicato con il numero 2 in fig. 47. 
          (62) 
 
Il campo compreso tra la relazione 62 e la 60 definisce i cosiddetti “terreni di transizione”. Tuttavia gli 
Autori, nella carta finale, omettono il campo definito dalla relazione di Ramsey e lo definiscono come 
delimitato inferiormente dalla relazione 59c. 
Infine, in tabella 6, sono riportate le equazioni della carta  u2 – Q, riadattate per la carta Bq – Q riportata in 
fig. 48. 
Come si evince dall’analisi delle equazioni 59a e 59b, la mappatura proposta è valida solo per su/s’v0 = 0.2. 
Al variare del valore di su/s’v0, varia anche la definizione spaziale dei campi definiti tramite tali equazioni. 
Per su/s’v0 = 0.2 e per su/s’v0 = 0.3, tale variazione è visualizzata in fig. 50. 










A tale proposito, gli Autori, propongono di determinare il parametro su/s’v0 tramite le seguenti relazioni 63, 
64,  65,  dove  (su/s’v0)NC  è  il  rapporto  del taglio  non  drenato  normal  consolidato, e  Λ  è il rapporto  di 
deformazione volumetrica plastica che viene calcolato come Λ = 1 – κ/λ dove λ ≈ Cc/2.3 o dall’indice di 
compressione isotropica e κ = Cs/2.3 o dall’indice di rigonfiamento isotropico. In questo caso Λ viene 
assunto come pari a 0.8.  
                            (63) 
 
                   (64) 
                   (65) 
 
Dove κp è un coefficiente che varia da 0.1 a 0.5 ed ha una media di 0.3 e s’vy/s’v0 è il rapporto di tensione 
verticale.  
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Figura 50 : variazione spaziale dei campi distinti dai vari valori di Ir al variare del valore (su/s’v0)NC = 0.2 (a) 













1.5.  GRAFICI RELATIVI ALLE ELABORAZIONI NUMERICHE 
   
  Prove penetrometriche CPTU ed SPT nei fori di sondaggio eseguite nei pressi di Pavia 
   
Sulla base di quanto esposto si procede ora all’analisi di alcune prove penetrometriche CPTU, di cui 
si riportano i grafici dei dati rilevati in campagna. I valori numerici ottenuti sono stati elaborati in vari file 
excel. 
Delle trattazioni numeriche eseguite, essendo la lettura poco agevole e di difficile comprensione, si 
forniscono i grafici delle elaborazioni eseguite, per i vari parametri desunti, per tutte e 10 le prove CPTU 

















 Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
 
 
                                                                                                                                                                63 
 













 Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
 
 
                                                                                                                                                                65 
 
Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 1 





Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 1 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 1 





Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 1 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 1 
 
 
Nuova carta  
di riconoscimento del suolo  





Ulteriori elaborazioni dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 1 
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Ulteriori elaborazioni dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 1 


















Un ulteriore confronto può essere fatto plottando i dati 
sulla  carta  di  Douglas  e  Olsen,(1981)  per  la 
classificazione dei suoli . 
Come si può vedere vi è una discreta corrispondenza 
fra  i  dati  ottenuti  con  la  carta  Q-  Du2/s’v0.  Occorre 
evidenziare tuttavia che per i terreni argillosi, la carta 
di  Douglas  e  Olsen  tende  ad  attribuire  un  maggior 
grado di sensitività a tali terreni rispetto a quella di 
Robertson riportata alla pagina seguente. Entrambe le 
carte,  presentano  una  certa  dispersione  per  alcuni 
valori (punti rossi) che nella carta Q- Du2/s’v0 sono 
invece  identificati  in  modo  più  preciso  come 
“Transitional soil”. Tali valori, sono attribuibili ai dati 
rinvenuti  negli  strati  sommitali  di  terreno,  (zona 
insatura da 0 a 4 m) caratterizzati da un elevato valore 
di  Q  e  da  valori  di  Du2/s’v0  che  presentano  forte 
dispersione  (da  1,5  a  -1,5).  Inoltre  alcuni  punti  che 
sulla carta di Robertson Q- Du2/s’v0 sono classificati 
come terreni di transizione, sulla carta di Douglas e 
Olsen  sono  identificati  come  sabbiosi.  Sotto  questo 
punto di vista l’analisi della sovrappressione neutrale 
fornisce una più precisa classificazione dei terreni.  
 





Ulteriori elaborazioni dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 1 
Grafico Qtn – Fr con sovrapposto l’indice di comportamento del suolo Ic – eq. 5 – 






1) terreno sensitivo a grana fine 
2) terreno organico, torba 
3) Argille. Da argille ad argille limose 
4) Limi. Da limi argillosi ad argille limose 
5) Sabbie. Da sabbie limose a limi sabbiosi 
6) Sabbie. Da sabbie pulite a sabbie limose 
7) Da sabbie ghiaiose a sabbie 
8) Da sabbie molto dense a sabbie argillose 
                       fortemente sovraconsolidate o cementate 
9) Materiali fini granulari molto duri, 
                       fortemente sovraconsolidati o cementati 
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Prova CPTU n° 2    1° PARTE      0 m – 20 m 
 
 






Prova CPTU n° 2    2° PARTE      20 m – 35.89 m 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 2 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 2 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 2 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 3 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 3 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 3 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 4 





Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 4 
  Interpretazione di prove penetrometriche - CAPITOLO  1 
 
 
                                                                                                                                                                91 
 
Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 4 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 5 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 5 





Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 5 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 5 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 6 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 6 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 6 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 7 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 7 





Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 7 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 7 





Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 7 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 8 





Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 8 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 8 





Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 8 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 8 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 9 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 9 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 9 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 10 
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Grafici dei parametri elaborati per la prova CPTU n° 10 
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Grafici dei Parametri desunti dall’elaborazione delle prove SPT in foro  
eseguite nei sondaggi a carotaggio continuo S1, S2, S3, S4, S5, S6, S7, S10Pz, S11 
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Grafici degli angoli di attrito efficacie desunti dall’elaborazione delle prove SPT in foro  
eseguite nei sondaggi a carotaggio continuo S1, S2, S3, S4, S5, S6, S7, S10Pz, S11 e confrontati con 
quelli desunti con la relazione di Mayne dalle prove CPTU n° 3 e CPTU n° 5. 
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2.  CAPACITA’ PORTANTE DI PALI DI FONDAZIONE BASATA SU DATI 
DI PROVE PENETROMETRICHE  
 
I dati desunti dalle prove in situ e le successive elaborazioni interpretative viste in precedenza,  
consentono di individuare, attraverso metodi per lo più empirici, parametri fisico meccanici e geotecnici del 
sottosuolo  investigato.  Nella  maggior  parte  dei  casi  forniscono  utili  indicazioni,  per  determinare 
l’interazione  tra  opera  e  terreno  ed  in  definitiva,  per  consentire  il  dimensionamento  delle  opere  di 
fondazione, sia superficiali che profonde.   
Alcuni studi, tuttavia, propongono delle metodologie per il dimensionamento dei pali di fondazione 
direttamente dai risultati delle prove penetrometriche, senza passare attraverso la stima dei parametri di 
resistenza geotecnici.  
Il presente capitolo tratta questi ultimi metodi, che sono oggetto di numerose ricerche in campo 
internazionale e che si basano su trattazioni statistiche di un congruo numero di dati ottenuti per lo più da 
prove penetrometriche di tipo statico, che, come illustrato in precedenza, riescono a fornire dati piuttosto 
affidabili ed hanno un elevato grado di ripetitività.  
 
2.1.  Stima della capacità portante ultima di pali dai dati di prove penetrometriche  
   
  Cenni sulle procedure 
Generalmente la capacità portante di un palo (Qu) è composta dalla capacità portante di punta (Qt) 
e dalla portata di attrito laterale (Qs), come riportato nella seguente relazione (66). 
 
Qu = Qp + Qs = qpAp + qsAs                (66) 
 
In questa equazione qp è la capacità portante di punta unitaria, Ap è l’area della punta, qs è l’attrito 
laterale unitario ed As è l’area del fusto del palo (area laterale). 
Tuttavia, la simbologia utilizzata può essere sostituita con la seguente : qs può essere sostituito da f,  
qp può essere sostituito da qt, Ap può essere sostituito da At e Qp può essere sostituito da Qt, con identico 
significato  dei  simboli,  l’equazione  risultante  in  tal  caso  diviene  :  Qu  =  Qt  +  Qs  =  qtAt  +  fAs. 
Alternativamente può essere utilizzata la simbologia qb per la portata unitaria di punta e tf per la portata 
unitaria di attrito laterale. 
Nelle sabbie è dominante la portata di punta (Qp), mentre nelle argille soffici è dominante la portata 
per attrito laterale (Qs). 
Dalla  equazione  (66)  si  può  desumere  la  capacità  portante  di  progetto  (Qd)  dividendo  per  un 
congruo fattore di sicurezza (F.S.), ne risulta quindi :  Qd = Qu/F.S. 
Le prove penetrometriche sono molto utili per determinare tale capacità portante, e nello specifico, 





Questi approcci sono : 1) l’approccio diretto, 2) l’approccio indiretto. 
1)  Approccio diretto : nel quale la capacità portante della punta del palo (qp) è stimata dal profilo 
della resistenza alla penetrazione di punta (qc), mentre l’attrito laterale del palo (qs) è stimato 
dall’attrito laterale del manicotto (fs) o dalla stessa resistenza alla penetrazione di punta (qc). 
2)  Approccio indiretto : nel quale i dati desunti dalle CPT (qc e fs) sono prima usati per stimare i 
parametri di resistenza del terreno come la resistenza al taglio non drenato (Su) e l’angolo di 
attrito interno (F). Successivamente questi parametri sono impiegati per stimare la capacità 
portante della punta del palo (qp) e la resistenza all’attrito laterale del palo (qs), usando formule 
derivate da metodi semiempirici e/o teorici. 
 
2.1.1.  Stima della capacità portante basata su metodi ad approccio diretto (CPT) 
Esistono vari metodi diretti per la stima della capacità portante dei pali, dovuti a diversi autori, di 
seguito riportati. Tra questi sono elencati anche i cosiddetti Metodi “alfa” che utilizzano un coefficiente a 
per determinare la portata del palo. L’utilizzo di alcuni di questi metodi verrà illustrato nel paragrafo 
2.1.1.1. 
Metodo di Schmertmann (1978) 
Terreni argillosi 
Schmertmann propose il seguente metodo (relazione (67)) per predire la capacità portante di punta 
del palo qp dalla resistenza alla punta del penetrometro statico qc . In questa relazione qc1 è il minimo della 
resistenza alla punta media della zona compresa fra 0,7D e 4D sotto la punta del palo e qc2 è il minimo 
valore medio della resistenza alla punta compresa tra la punta del palo e 8D sopra la punta stessa, come 
rappresentato in fig. 51. L’Autore suggerisce un limite superiore di 150 TSF (15 MPa) per qp (capacità 
unitaria di punta). 
La resistenza all’attrito laterale è data dall’equazione (68) dove ac  è un fattore di riduzione che 
varia da 0,2 a 1,25 per terreni argillosi di cui si riporta un grafico esplicativo in fig. 52 
 
qp = (qc1 + qc2)/2                  (67) 
qs = acfs    fs (attrito laterale unitario del manicotto)      (68) 
 
Terreni sabbiosi 
Per pali in sabbia la capacità portante per attrito laterale (Qs)  è ottenibile dalla relazione (69) in cui 
as è un fattore ricavabile dalla figura 53 per pali quadrati, y è la profondità a cui la resistenza laterale è 
calcolata ed L è la lunghezza del palo. 
Qs = as [Sy=0
8D (y/8D)fsAs + Sy=8D
L
 (fsAs)]             (69) 
 
L’autore suggerisce un limite di 1,2TSF (120 KPa) su qs. Dimensionamento pali di fondazione- CAPITOLO  2 
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Figura 51 : come calcolare la resistenza media di punta secondo il metodo di Schmertmann 
 
 
Figura 52 : grafico del parametro ac in funzione di fs     Figura 53 : grafico del parametro as per pali  
       per il metodo di Schmertmann              quadrati in calcestruzzo 
 
 
Metodo di Ruiter e Beringen (1979) 
 
Questo metodo è conosciuto anche come metodo europeo ed usa metodologie diverse per sabbia ed argilla. 
 
Terreno argilloso  
Nei terreni argillosi la resistenza al taglio non drenato viene stimata dalla resistenza alla punta (qc). 
La capacità portante di punta e di attrito laterale sono calcolate applicando dei fattori (equazioni (70), (71), 
(72) e (73)). 
qp = Nc Su(punta)                    (70) 






Dove Nc è il fattore di capacità portante della fondazione posto = 9 ed Nk è il fattore di punta che 
varia da 15 a 20; qc(punta) è la media delle resistenze di punta calcolate attorno alla punta come per il 
metodo di Schmertmann. 
 
qs = bSu (laterale)                    (72) 
Su (laterale) = qc (laterale) / Nk                 (73) 
 
Dove b è il fattore di adesione che vale 1 per le argille normal consolidate (NC) e 0,5 per le 
sovraconsolidate. 
Su (laterale) è la resistenza non drenata per ogni strato di terreno lungo il fusto del palo (equazione 73) 
e qc (laterale) è la resistenza media alla punta degli strati di terreno. 
I valori Nk = 20 e b = 0,5 hanno dato buoni risultati nella stima della portata dei pali. 
 
Terreno sabbioso 
Nelle sabbie, la capacità portante del palo (qp) è calcolata come per il metodo di Schmertmann, 
mentre la resistenza laterale qs per ogni strato di terreno è calcolata lungo il tronco del palo secondo la 
relazione 74, in cui Ruiter e Beringer impongono il limite di qp pari a 150TSF (15 MPa) ed qs 1,2 TSF (120 
KPa). 
qs = min  |  fs  (attrito laterale unitario del manicotto) 
    |  qc (laterale) /300      -per pali in compressione 
    |  qc (laterale) /400     - per pali in trazione      (74) 
    |  1,2 TFS (120KPa) 
 
 
Metodo di Bustamante e Gianeselli (metodo LCPC/LCP)-(1982) 
Secondo questo metodo la resistenza alla punta (qp) e all’attrito laterale (qs) sono ricavate  dalla 
resistenza alla punta (qc). Questo metodo messo a punto nel negli anni ’80 in Francia risulta essere basato 
sui risultati di 197 prove di carico. 
La resistenza alla punta del palo viene determinata utilizzando l’equazione (75) dove kb è un fattore 
empirico di capacità portante che varia da 0,15 a 0,60 in funzione del tipo di terreno e della procedura di 
installazione dei pali (vedi tabella 7) e qeq(punta) è la resistenza di punta media equivalente attorno alla 
punta del palo.  
 
qp = kb qeq(punta)                    (75) 
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TIPO DI TERRENO  PALI TRIVELLATI  PALI BATTUTI 
Argilla – limo  0.375  0.60 
Sabbia - Ghiaia  0.15  0.375 
Calcareo  0.20  0.40 
Tabella 7 : fattore di capacità portante kb per il metodo LCPC 
 
La resistenza di punta qeq (punta) viene ottenuta nel seguente modo: 
 
1.  Si calcola la resistenza media alla punta (qca) nella zona della punta del palo tenendo conto dei 
valori di qc compresi tra ±1,5D (D = Diametro del palo) al di sopra e al di sotto della punta del 
palo. 
2.  Si eliminano i valori di qc che eccedono il valore di 1,3qca e che sono inferiori a 0,7qca, tenendo 
conto della zona di calcolo “a”, come riportato in fig. 53. 
3.  Si calcola nuovamente la resistenza alla punta qeq(punta) con i valori di qc rimanenti dopo 










Figura  53  :  calcolo  della  qeq(punta)  secondo 




La resistenza per attrito laterale unitaria qs viene determinata a partire dalla resistenza alla punta 
qeq(punta) precedentemente determinata, secondo la seguente procedura : 
A.  Sulla base del tipo di palo, si individua la categoria fra quelle della tabella 8. 
B.  Per ogni strato di terreno si seleziona la curva appropriata dalle tabelle 9a e 9b, usando la 
tabella 9a per le argille e la tabella 9b per la sabbia e la ghiaia. 
C.  Dalla fig. 46 si usano la curva appropriata e la resistenza di punta qeq(punta) per ottenere il 
massimo attrito laterale unitario (qs - fmax); la figura 54a è valida per le argille ed i limi e la 54b 
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(a)                (b) 
Figura 54 : Curve di massimo attrito (metodo LCPC) 
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Metodo di Tumay e Fakroo (metodo Cone – m) (1982) 
Questo metodo è stato proposto per predire la capacità portante di pali in terreni argillosi. La 
capacità portante di punta (qp) è stimata usando una procedura simile a quella del metodo di Schmertmann, 
equazione (76), dove qc1 è la media di qc valutata nello spazio compreso tra 4D sotto della punta del palo e 
la punta del palo stesso, qc2 è la media dei minimi valori di qc valutata tra 4D sotto della punta del palo e la 
punta del palo stesso e qa è la media del valore del valore minimo di qc valutato tra 8D prima della punta 
del palo e la punta del palo stesso. Tumay e Fakhroo suggerisco un limite superiore del valore di qp pari a 
15MPa. 
qp = (qc1+qc2)/4 +qa/2                  (76) 
 
La resistenza all’attrito laterale (qs) è data dalla relazione (77), per la quale si suggerisce un valore 
massimo di qs pari a 0,72 TSF (72Kpa). 
qs = m fsa                      (77) 
Il parametro m, detto fattore di adesione è espresso dalla relazione (78), mentre fsa è riportato nella 
successiva  relazione  (79),  nella  quale  Ft  rappresenta  l’attrito  laterale  totale  determinato  per  l’intera 
lunghezza di penetrazione del palo (L).  
m = 0,5 + 9,5 e
-9 fsa
                   (78) 
fsa = Ft / L                     (79) 
 
Metodo di Aoki e De Alencar (1975) 
Questo metodo stima la capacità portante dei pali a partire dai dati delle prove CPT. La capacità 
portante di punta è  ottenibile dalla relazione (80) dove qca(punta) è la resistenza media intorno alla punta del 
palo e Fb è un fattore empirico che dipende dal tipo di palo. 
qp = qca (punta)/Fb                   (80) 
La resistenza laterale di attrito qs è stimata con la relazione (81) dove qc(laterale) è la resistenza di 
punta media per ogni tipo di terreno lungo il fusto del palo, Fs è un fattore empirico che dipende dal tipo di 
palo ed as è un fattore empirico che dipende dal tipo di terreno. In tabella 10 sono riportati i valori dei 
fattori empirici Fb ed Fs, ed in tabella 11 quelli del fattore as. 
qs = qc(laterale) as/Fs                  (81) 
Tabella 10 : valori dei coefficienti Fb ed Fs 
 





Tabella 11 : valori del coefficiente as per differenti tipi di terreno 
 
Si fa notare che dove si attraversano strati di natura mista, si può procedere ad una stima di un 
valore medio pesato del coefficiente as come descritto in seguito. Supponendo di avere un terreno con il 
50% di argilla, 20% di limo e 30% di sabbia, il valore di as diverrà : as = 0,50 x as(argilla) + 0,20 as(limo) +  
+0,30 as(sabbia) = 4,02% 
Il limite superiore di qp ed qs sono sempre consigliati rispettivamente in 15MPa e 120KPa. 
 
Metodo di Price e Wardle (1982) 
Con questo metodo la capacità portante di punta qp è stimata con la relazione (82), dove kb è un 
fattore che dipende dal tipo di palo (kb = 0,35 per pali battuti mentre vale 0,3 per pali infissi). Gli Autori 
proposero tali valori dopo aver condotto delle analisi su argille compatte (Argille di Londra) 
qp = kbqc                    (82) 
 
La stima di qs è ottenuta dalla relazione (83) dove ks è un fattore che dipende dal tipo di palo (ks = 
0.53 per pali battuti, mentre vale 0,62 per pali infissi e 0,49 per pali trivellati). 
qs = ksf(penetrometro)                  (83) 
Il limite superiore di qp e qs sono sempre consigliati rispettivamente in 15MPa e 120KPa. 
 
Metodo di Philipponnat (1980) 
Questo metodo determina la resistenza alla punta unitaria del palo qp a partire dalla resistenza alla 
punta unitaria qc, secondo la relazione (84) dove kb è un coefficiente che dipende dal tipo di terreno ed è 
riportato in tabella 11a, mentre qca  è una media calcolata (equazione (85)); 
qp = kbqca                    (84) 
qca = (qca(A) + qcb(B))/2                  (85) 
qca(A) è la resistenza alla punta media calcolata nello spazio compreso tra 3B (B è il lato di base del 
palo) sopra la punta del palo e la punta del palo stesso, mentre qcb(B) è la resistenza alla punta media 
calcolata fra la punta del palo e lo spazio di 3B sotto la punta del palo. Philipponnat raccomanda di 
rimuovere i valori di picco quando l’istogramma è irregolare ed impone la condizione secondo la quale,    
se qca(A) > qcb(B)  allora è prudente assumere qca(A) = qcb(B) Dimensionamento pali di fondazione- CAPITOLO  2 
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 L’attrito unitario  laterale qs è determinato tramite la relazione (86) dove qcs è la resistenza alla 
punta media determinata per ogni tipo di terreno lungo il tronco del palo, Fs è un fattore che dipende dal 
tipo terreno ed è riportato in tabella 11b, mentre as è un fattore che dipende dal tipo di palo ed è uguale a 
1.25 per pali in cemento armato prefabbricati e battuti. L’Autore propone un valore di qs lim = 120 kPa . 
qs = (as/Fs)qcs                     (86) 
 
Tabella 11a :           Tabella 11b : fattore empirico Fs 
fattore di capacità portante kb   








Metodo Penpile (1978) 
Questo  metodo  fu  proposto  da  Clisby  et.  Al.  1978.  La  capacità  portante  è  determinata  dalla 
seguente relazioni (87 e 88) dove qc è la media di tre resistenze alla punta vicino alla punta del palo. 
  
qp = 0,25 qc  per la punta del palo in argilla            (87) 
                         
qp = 1,25 qc  per la punta del palo in sabbia            (88) 
 
La resistenza all’attrito laterale del palo qs è ottenuta dalla relazione (89) dove qs è espresso in psi 
(lb/in
2) ed fsCPT è la resistenza laterale alla penetrazione espressa in psi.   
 
qs = fsCPT/(1,5 + 0,1fsCPT)                (89) 
 
Metodo API (2000,2006) 
Il metodo per la progettazione dei pali detto API (2000,2006) assume che tf e qb varino in proporzione 
diretta con la tensione efficace verticale s’v0, ma impone dei limiti alla tensione di taglio per attrito lungo il 
fusto (tflim) ed alla capacità portante unitaria di punta (qblim) che determinano la capacità portante dei pali 
lunghi, anche quando questi sono utilizzati in mare aperto. 
La resistenza tangenziale tf può essere desunta dalla relazione (90) dove Kf  è un coefficiente di 
pressione laterale del terreno e df è l’angolo di attrito dell’interfaccia tra il terreno ed il fusto del palo. 
 
tf = Kf tandf  s’v0 = b s’v0 ≤ tflim                (90) 





Per pali aperti in punta tubolari e battuti, il valore di Kf può essere assunto pari a 0,8 per carichi in 
tensione o in compressione. Il valore di Kf può essere assunto pari ad 1.0 per pali chiusi in punta ed a 
dislocamento pieno, con un valore di df riportato in tabella 12. 
La  metodologia  API(2006),  una  versione  più  recente  della  precedente,  propone,  come  visto  nella 
relazione (90) di unificare i parametri tandf  e Kf in un unico parametro detto b, il cui valore è riportato a 
seguire in tabella 13. 
 








La capacità portante di punta unitaria per uno spostamento del palo pari al 10% del suo diametro, 
qb0.1, desunta dalla equazione (91), è calcolata utilizzando il fattore di capacità portante Nq e la tensione 
verticale efficace s’v0 utilizzando i valori limite tflim e qblim riportati in tabella 12 e 13. 
qb0.1 = Nq s’v0 ≤ qblim                  (91) 
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Metodi CPT “alfa” 
Questi  metodi (di cui si è già accennato in precedenza) utilizzano la resistenza alla punta qc, per 
determinare sia la portata di punta unitaria qb, sia la resistenza tangenziale laterale tf , inoltre questi metodi 
introducono un fattore a, da cui prendono il nome, con il quale determinare la resistenza alla punta e quella 
laterale, denominati rispettivamente ab ed as, che sono utilizzati nelle relazioni (92) e (93). 
qb = ab qcavg ≤ qblim                   (92) 
tf = qc/as ≤ tflim                   (93) 
Il valore di questi parametri varia non solo in funzione del tipo di terreno (come evidenziato nel 
paragrafo 2.1.1 precedente) ma anche in funzione del tipo di palo, come riportato nella tabella 14.  
 





Metodi basati su CPT per pali offshore (2005) 
Questi quattro metodi sono inclusi nella 22° edizione delle Raccomandazioni API RP 2A (2006) e 
si riferiscono ai metodi : 
 
• Fugro-05   (Kolk et al. 2005a). 
• ICP-05   (Jardine et al. 2005). 
• NGI-05   (Clausen et al. 2005). 
• UWA-05   (Lehane et al. 2005b). 
 
Questi metodi per pali Offshore sono da ritenersi più adatti a rappresentare il comportamento dei 
pali in sabbia; le loro formulazioni sono riportate nelle tabelle 15 e 16.  Le formule più complesse che 
appaiono per questi metodi, rispetto ai metodi alfa, sono dovute ai tentativi degli autori di introdurre altri 
fattori che incidessero sulla capacità portante del palo, oltre al fattore qc. 
 





Tabella 15 : metodi CPT per il dimensionamento di pali Offshore battuti in sabbie silicee, per la determinazione 
dell’attrito laterale locale  
 
 
Tabella 16 : metodi CPT per il dimensionamento di pali Offshore battuti in sabbie silicee, per la determinazione della 
resistenza di punta  
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Per quanto riguarda la portata laterale, per i pali in mare, essa tende ad essere minore per i pali 
aperti, rispetto ai pali chiusi. Inoltre anche se le formulazioni dei metodi ICP-05, Fugro-05 e UWA-05 sono 
differenti, i risultati che forniscono sono del tutto similari in quanto sono sostanzialmente basati sulla 
relazione  tf  =  (s’rc  +Ds’rd)  tandf  =  s’rf    tandf  .  Questa equazione  descrive  la  resistenza  ultima  locale 
tangenziale che può essere sviluppata lungo la superficie laterale del palo in sabbia, tenendo conto  della 
tensione radiale dopo l’installazione (s’rc) nonché della variazione di tensione radiale durante il carico 
(Ds’rd) e dell’angolo di attrito df di interfaccia palo – terreno sabbioso. 
Alcuni simboli utilizzati sono : z che rappresenta la profondità dal “piano campagna”, ed il suo 
contrario h che rappresenta la distanza dalla punta del palo; R rappresenta il raggio del palo; D il diametro 
del  palo;  Ars,eff  =  1-IFR(Di
2/D
2)  dove  Ars,eff  è  il  termine  di  area  effettiva  mentre  IFR  è  il  rapporto 
incrementale  di  riempimento.  La  misura  di  Ars,eff  rappresenta  la  misura  dello  spostamento  indotto  nel 
terreno durante l’infissione del palo. Quando IFR non è misurato, esso può essere desunto dalla relazione 
riportata in tabella 15.  Ulteriori spiegazioni sui simboli utilizzati per i vari metodi sono fornite nelle note 
alla tabella 15. 
Il metodo NGI-05 risulta essere, nella forma, sostanzialmente diverso dagli altri in quanto utilizza il 
rapporto z/L dove L rappresenta la lunghezza del palo. 
Tutti i metodi assumono, che la resistenza all’attrito laterale mobilizzata in tensione, sia minore di 
quella mobilizzata in compressione. Fugro-05 assume differenti distribuzioni di tf in compressione ed in 
tensione, comunque i tre metodi utilizzano il rapporto ft/fc compreso tra 0,7 e 0,8, dove ft è l’attrito unitario 
laterale in tensione e fc in compressione. 
La capacità portante di punta è riassunta in tabella 16 per i quattro metodi descritti. Ogni metodo è 
leggermente differente dall’altro ma sostanzialmente tutti risultano basati su una media del valore di qc o 
sul rapporto tra qb e qc, dove qb è la portata unitaria di base (punta) e qc la resistenza alla penetrazione della 
punta del peneterometro.  
 
 
Il metodo UWA-05 applicato ai pali “onshore”(2007) 
Per la metodologia UWA-05, Lehane,Schneider & Xu (2007), hanno proposto un approccio che, a 
partire dai risultati di prove penetrometriche, potesse fornire la capacità portante di pali “onshore”, cioè pali 
su terra ferma, sempre in sabbia. Questo studio, risulta valido per pali battuti o infissi. 
Secondo gli Autori, tale metodo è da preferire agli altri metodi in quanto interpreta nel miglior 
modo i fenomeni fisici che governano il comportamento dei pali trivellati in sabbia. Per quanto riguarda i 
pali infissi gli studiosi tentano di dare delle linee guida usando un approccio simile a quello dei pali 
trivellati e da esso derivato.  
La  portata  laterale  del  palo  Qs,  viene  determinata,  con  riferimento  alla  equazione  (127),  dalla 





La tensione tangenziale  viene determinata con la relazione (94)  dove s’rf  è la tensione radiale a 
rottura e tandcv  è il coefficiente di attrito di interfaccia e dcv è l’angolo di attrito di interfaccia a volume 
costante, s’rc è la tensione radiale dopo l’installazione e dopo l’equalizzazione, Ds’rd è la variazione di 
tensione radiale durante la fase di carico del palo 
tf = (f/fc)(s’rc +Ds’rd) tandcv = s’rf  tandcv            (94) 
 
E’ opportuna una riduzione del carico attraverso il coefficiente f/fc nel caso di pali in trazione; 
infatti, questo parametro, vale 1,0 per pali in compressione, mentre vale 0,75 per pali in trazione. 
Nella pratica è opportuno definire il parametro tf,avg , cioè una resistenza tangenziale media, che per 
terreni granulari può essere correlata con Navg che è il valore medio del N-SPT e con qc,avg che è il valore 
medio della resistenza alla punta desunta da CPT, secondo le relazioni (95a) e (95b). 
tf,avg/pref  =  Navg/as,SPT  ≈  Navg/50                (95a) 
tf,avg  = q c,avg/as,CPT  ≈  q c,avg/200               (95b) 
Il termine pref è la pressione di riferimento pari a 100 kPa. Ovviamente essendo le prove CPT più 
precise e attendibili, perchè hanno un maggiore grado di ripetibilità delle SPT, la correlazione di  tf,avg con 
qc,avg risulta essere migliore rispetto a quella ottenibile dalle SPT. In ogni caso le relazioni di cui sopra 
risultano generalmente avere uno scarso grado di correlazione, come dimostrato in ricerche recenti condotte 
all’ Imperial College Model Pile (ICP). 
Dai risultati delle ricerche effettuate, condotte durante l’infissione di pali, sui dati ottenuti dalla 
misura della resistenza alla punta ed all’attrito laterale, , emerge che, : 
·  tf,avg tende a raggiungere un valore costante dopo 20 o 30 diametri di penetrazione 
·  tf,avg e qc,avg su sabbie dense risultano approssimativamente da 3 a 4 volte più grandi che su sabbie 
medio dense 









Figura 55 : parametri tf,avg e qc,avg per pali metallici chiusi di diametro 
0,1 m misurati in due località australiane : in sabbie dense (Dunkirk) ed 
in sabbie mediamente dense (Labenne)  
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Da tali studi emerge anche l’importante considerazione che il valore as,CPT  non è costante lungo il 
fusto del palo ma varia in funzione del rapporto h/D dove h indica la profondità di infissione a partire dalla 











Figura  56  :  riduzione  della  frizione  laterale  durante  la 
penetrazione  continua  del  palo,  in  funzione  del  rapporto 
h/D, motivo per cui si può attendere un valore costante del 
parametro as,CPT   
 
 
Tensione radiale vicino alla punta del palo dopo l’istallazione e l’equalizzazione 
I pali che per la loro installazione provocano lo spostamento della sabbia, hanno generalmente un 
attrito  laterale  maggiore  dei  pali  trivellati,  grazie  all’incremento  della  tensione  radiale  durante 
l’installazione. L’incremento di tensione radiale può essere ricavato da correlazioni con il valore di qc 
ottenuto da CPT. Questa tensione radiale equalizzata può essere messa in proporzionalità diretta con qc, 
secondo la relazione  (96), (dove a è una costante)  in prossimità della punta del palo. E’ da tenere in 
considerazione che la sovrappressione neutra che si genera durante l’installazione in sabbia è insignificante.  
Considerando  che  i  pali  con  la  punta  aperta  tendono  a  spostare  meno  terreno  durante  la  loro 
installazione,  ci  si  aspetta  che  la  tensione  radiale  sul  fusto  di  un  palo  aperto  sia  minore.  Tuttavia,  la 
semplice separazione tra pali aperti e chiusi non è sufficiente per spiegare tutte le possibili combinazioni. 
Una risposta migliore, si ha introducendo il rapporto incrementale di riempimento (IFR) definito 
nella relazione (97). 
s’rc = qc/a                    (96) 
 
IFR = Dhplug / Dhpile                  (97) 
 
Dove Dhplug è la variazione incrementale dell’altezza della colonna di sabbia all’interno del palo, 





In assenza di dati dettagliati di IFR il rapporto medio di inserimento (PLR), che è uguale all’altezza 
della colonna di sabbia finale all’interno del palo diviso la profondità di infissione del palo, fornisce una 
approssimativa indicazione del comportamento durante l’installazione di pali trivellati. Il PLR non è ben 
correlabile con IFR in depositi stratificati. 
Il valore di PLR tende ad aumentare con il diametro per i pali battuti come riportato in figura 57.  
Mentre i pali di diametro maggiore penetrano i terreni sabbiosi riempiendosi completamente, i pali 
infissi con la punta aperta di diametro minore (piccolo e medio diametro), tendono a riempirsi fino ad un 
massimo di 5 – 15 diametri. 
Visto che la variazione di tensione radiale durante l’istallazione di pali non trivellati è controllata 
dal relativo livello di spostamento di terreno, ci si aspetta che l’attrito laterale si riduca con l’incremento di 
IFR  come riportato in fig. 58 (dati desunti da test in camera di calibrazione).   Studi analitici mostrano che 
l’incremento di tensione radiale dovuto all’installazione di pali non trivellati dovrebbe essere proporzionale 
al volume relativo di terreno spostato che è quantificato usando il rapporto di area effettivo Ars,eff , come 
riportato a seguire nelle equazioni (98), (99), (100). 
sr,open / sr,closed = Ars,eff
b                  (98) 
dove : 
Ars,eff = 1 – IFR(Di/D)
2                  (99) 
Combinando le equazioni (96) e (98) si ottiene la relazione (100) che descrive la tensione radiale 
effettiva vicino alla punta del palo in un palo aperto o chiuso. 
s'rc = qc Ars,eff
b / a                   (100) 
La teoria di espansione della cavità cilindrica suggerisce che  l’esponente b vari da 0,3 a 0,4 per 
angoli di attrito tipici della sabbia. 
 
Figura 57 :influenza del diametro interno sul    Figura 58 : Media normalizzata delle 
riempimento  per pali trivellati durante l’installazione  tensioni esterne, tf,avg  / q c,avg, plottata assieme 
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Resistenza di attrito laterale 
La riduzione dell’attrito laterale tra palo e terreno, è ben illustrata in fig. 56. Per quantificare questo 
effetto nella progettazione di pali in terreni sabbiosi, Lehane e Jardine (1994) proposero che s’rc vari per 
pali infissi, in proporzione ad (h/D)
-0.33 (dove h = ztip-z, e ztip è la profondità della punta del palo). La 
“friction fatigue”, è determinabile con la relazione (101), dove l’esponente c è negativo e la costante n 
previene il raggiungimento di valori eccessivamente alti vicino alla punta del palo. 
s'rc = (qc Ars,eff
b / a) [max (h/D, n)]
c               (101) 
 
Angolo di attrito d’interfaccia 
Il coefficiente di attrito (m = tand) incrementa con la scabrezza del materiale di costruzione. Test 
effettuati tra sabbia e superfici di acciaio hanno fatto emergere che il coefficiente di attrito è fortemente 
correlato con la scabrezza media Ra, normalizzata alla dimensione media dei granuli D50, questo rapporto è 
riferito alla scabrezza  normalizzata Rn = Ra / D50. 
Misure di laboratorio ottenute da test di taglio sull’interfaccia sono riassunte nella figura 59; esse 
indicano : 
·  Sopra la scabrezza critica normalizzata (tipicamente compresa tra 0.05 e 0.3) la rottura per 
taglio  si  verifica  all’interno  del  terreno  stesso  e  d  è  indipendente  dalle  proprietà 
dell’interfaccia palo-terreno.  
·  Come per la resistenza a taglio tra terreno e terreno, l’angolo di attrito di interfaccia di 
picco è generato e dipende dal livello tensionale e dalla densità del terreno. Dopo la rottura 
per la raggiunta resistenza al taglio massima del terreno, l’angolo di attrito di interfaccia si 
riduce all’angolo di attrito a volume costante (dcv) (o angolo dello stato critico) che è 
indipendente dalla tensione e dalla densità. 
·  Ad un livello di scabrezza medio relativamente costante, come 10 mm per pali in acciaio 
leggermente arrugginiti, l’angolo di attrito di interfaccia tende a ridursi con l’incremento 
della  dimensione  media  delle  particelle.  L’incremento  della  dimensione  delle particelle 
produce effetti analoghi al decremento della scabrezza normalizzata. 
Lehane et al. (1993) e Chow (1997) hanno dimostrato che df (attrito all’interfaccia palo terreno) 
varia in proporzione a dcv. La figura 60  mostra che il valore di dcv,  aumenta con la scabrezza normalizzata, 










Cambiamento nella tensione radiale durante il carico  
La tensione radiale sul palo, può alzarsi durante il carico grazie all’effetto del modulo di Poisson e 
alla dilatazione del terreno in corrispondenza dell’interfaccia durante la fase di taglio. La misura della 
variazione di tensione può essere fornita tramite la relazione (102) dove Dy è la dilatazione (= spostamento 
radiale) della sabbia  sull’interfaccia e G è il modulo di taglio della sabbia circostante il fusto del palo che 
si riduce con l’incremento Dy/D. In fig. 61 sono riportati i valori di Dy  rapportati ai valori di Ra. 
 
Ds’rd = 4G Dy/D                  (102) 
 
        Figura 59 
 
                   Figura 61 
 
Figure  59-60  :  influenza  della  dimensione  media  dei 
granuli (D50) e della rugosità normalizzata (Rn) sull’angolo 




Figura 61 : relazione tra la rugosità media di interfaccia ed 
il  normale  spostamento  della  sabbia  dopo  che  la 










          Figura 60 
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Equazioni per il dimensionamento secondo il metodo UWA-05 
 
Attrito laterale 
L’attrito laterale si determina in riferimento all’equazione (127) con la relazione (103) 
Qs = pD ∫tf dh ,                   (103) 
cui si riportano nella serie di equazioni (104a,b,c,d,e), con riferimento alla precedente trattazione, 
le equazioni per la stima dei parametri. 
 t t t tf = (f/fc)(s s s s’rc +Ds Ds Ds Ds’rd) tand d d dcv = s s s s’rf  tand d d dcv            (104a)   
s'rc = (qc Ars,eff
0.3 / 33) [max (h/D, 2)]
-0.5              (104b) 
Ars,eff = 1 – IFR(Di/D)
2                  (104c) 
IFRmean = min[1,(Di/1,5)
0,2]   con Di in metri           (104d) 
Ds’rd = 4G0 Dy/D                  (104e) 
dove 
dcv = angolo di attrito di interfaccia a volume costante 
s’rf = tensione radiale efficace a rottura 
s'rc = tensione radiale efficace dopo l’installazione e l’equalizzazione 
Ds’rd = variazione della tensione radiale dovuta al percorso di carico (Dilatanza) 
f/fc = 1 per compressione , 0,75 per trazione 
Per la stima di Ds’rd si usano i seguenti parametri : 




pref = tensione di riferimento pari a 100 kPa 
s’v0 = tensione efficacie verticale in sito 
Dy = dilatazione di interfaccia (assunta 0.02 mm per pali in acciaio) - Dy ≈ 2Ra. 
 
Bisogna tenere in considerazione il fatto che la portata di un palo aumenta con il passare del tempo 
(anche in materiali sabbiosi). Questo aumento di portata con il tempo è attribuito ad un aumento di portata 
laterale, nel senso della relazione (103), dove tref è il tempo di riferimento, Qs,ref è la capacità portante al 
tempo di riferimento, d è un parametro variabile da 0.05 a 0.3, come espresso nella equazione (105). 
 
Qs(t)/Qs,ref = (t/tref)
d                  (105) 
 
A dimostrazione di questo, si riporta in fig. 62 un grafico tratto da un database di prove di carico 
per pali in trazione, eseguiti a tempi variabili, dove appare chiaro quanto espresso dalla relazione (105). 














Figura 62 : database dei dati di prove di carico 
in trazione su pali 
 
Capacità portante di punta  
La capacità portante di punta, per il metodo UWA (2007) si distingue in due approcci distinti : il 
primo, per pali con punta chiusa, il secondo, per pali tubolari, a punta aperta. La capacità portante massima 
è definita sull’assunzione che lo spostamento della punta del palo sia almeno pari al 10% del diametro della 
punta qb0.1.  
   
  Capacità portante di punta di pali con punta chiusa 
Nella determinazione di tale capacità portante, viene presa in considerazione la forte correlazione 
tra la capacità portante di punta dei pali e la resistenza alla punta qc. In particolare le tecniche che si 
utilizzano per assegnare la capacità portante dei pali a partire da qc sono basate sull’impiego delle tre 
seguenti metodologie : 
· Media aritmetica semplice, estesa in una zona da 1.5D prima e dopo la punta del palo 
(Bustamante e Gianeselli 1982); 
· Media geometrica misurata sopra la punta del palo in una zona in prossimità della stessa 
(Eslami e Fellenius 1997), da 4D sotto a 8D sopra, quando il palo è installato attraverso 
uno strato sciolto in uno strato denso di sabbia, ma da 4D sotto a 2D sopra quando il palo 
è installato attraverso uno strato denso in uno strato di sabbia sciolta. 
· La tecnica “Dutch” per la qc media (Van Mierlo & Koppejan 1952, Schmertmann 1978), 
dove qc viene determinato in uno spazio tra 8D sopra e tra 0,7D e 4D sotto la punta del 
palo, utilizzando il metodo del “percorso minimo”, già descritto in precedenza, come si 
evince dalla fig. 51. 
 
Tutti i profili di qc presi in considerazione sono stati inseriti in un database ed analizzati con 
specifici codici computerizzati, in cui si sono confrontati il grado di correlazione tra qc,avg e qc,tip , i cui 
grafici esplicativi sono riportati in fig. (63a,b,c). Dimensionamento pali di fondazione- CAPITOLO  2 
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Come  si  può  vedere  con  la  media  aritmetica  (fig.  63a),    qc,avg  e  qc,tip  presentano  una  forte 
correlazione avendo un rapporto qc,avg / qc,tip uguale a 1.03.  
 
Per gli altri due metodi, media geometrica (fig. 63b) e metodo di “Dutch” (fig. 63c) il rapporto 
qc,avg / qc,tip si presenta significativamente diverso soprattutto in relazione a “siti non omogenei”, come il sito 
di Kallo dove tale rapporto per la media geometrica scende sotto il valore di 0.2. In siti con depositi 
omogenei, il valore del rapporto qc,avg / qc,tip risulta pari a 1.0 ed a 0.9 rispettivamente per il metodo di 


















            Fig. 63 : comparazione di qc,avg con qc,tip : (a) media  
            aritmetica, (b) media geometrica, (c) metodo di Dutch 
 
 
Studi più recenti, invece, suggeriscono che il valore di qc0.1 per pali battuti sia tipicamente minore 
di qc,avg perché lo spostamento di 0.1D sarebbe insufficiente per mobilizzare la resistenza ultima; per pali 
infissi il valore di qc0.1 risulta essere generalmente maggiore di qc,avg . Le ricerche di Randolph (2003), 
White & Bolton (2005) ed altri, per il metodo UWA-05, propongono di adottare un rapporto costante di 
qc,0.1 / qcavg per pali battuti ed infissi chiusi in punta. 
Sulle  basi  di  quanto  fin  qui  esposto,  il  metodo  UWA-05  propone  le  equazioni  (106),  (107), 





Qb = qb,0.1 p/4 D
2                  (106) 
qb,0.1 /qc,avg = 0.6 per pali battuti               (107) 
qb,0.1 /qc,avg = 0.9 per pali infissi               (108) 
 
 
   
Capacità portante di punta di pali con punta aperta 
Il metodo UWA-05, propone di utilizzare le seguenti equazioni (109), (110), (111), (112),(113) per 
stimare la capacità portante di punta dei pali aperti. Questa proposta è stata sviluppata da Xu e altri (2005, 
2007) e risulta essere consistente con i dati esistenti per i  pali aperti in punta battuti. Per i pali infissi a 
pressione, invece, sono necessarie ulteriori verifiche e affinamenti.  
Qb = qb,0.1 p/4 D
2                  (109) 
qb,0.1 /qc,avg = 0.15 + 0.45 Arb,eff     per pali battuti          (110) 
qb,0.1 /qc,avg = 0.15 + 0.75 Arb,eff     per pali infissi          (111) 
Arb,eff  = 1 – FFR (Di
2/D
2)                (112) 
FFR ≈ min[1,(Di/1,5)
0.2]                (113) 
 
Il valore del rapporto di area effettiva (Arb,eff ), dipende dal rapporto D/t (Diametro esterno fratto 
spessore del palo tubolare). Alcuni dati sperimentali ed analisi numeriche indicano che la resistenza che 
può essere sviluppata sull’area anulare su cui insiste la punta del palo, in base ad uno spostamento di 0,1D 
può variare da circa 0,6 ad 1,0 volte il valore di qc determinato sulla base di CPT. 
Il valore raccomandato di qb,0.1 /qc,avg per pali trivellati varia da  0.15 a 0.23 (Ghionna et al. 1993); 
questo rapporto non dipende dal diametro dei pali. 
Il valore di qc,avg può essere valutato in vari modi, per esempio usando il diametro effettivo (D*) 
relativo al rapporto effettivo di area, Arb* con la relazione D* = D (Arb*)
0.5. 
Per i pali aperti di tipo infisso, Gavion e Lehane (2005) e White ed al. (2001) fanno notare che non 
vi è una grande differenza fra pali infissi a punta aperta ed a punta chiusa, ed inoltre il rapporto qb,0.1/qc,avg è 
pari a circa 1. 
 
Rigidezza del terreno nello spostamento di base dei pali infissi a punta chiusa 
Xu (2007) ha analizzato i dati di 91 di prove di carico su pali a punta chiusa infissi, in strati di 
sabbia uniformi e stratificati. La tensione di base (qb) e lo spostamento di base (wb) osservati in questi test 
erano approssimativamente lineari per uno spostamento di base normalizzato al massimo di (wb/D) di circa 
0,5%. Comunque il carico residuo da applicare al palo per raggiungere la portata prevista  a w/D = 0.1, per 
tutti i casi, era minore del 20% della stessa portata a w/D = 0,1 (cioè quando lo spostamento era il 10% del 
diametro del palo). Dimensionamento pali di fondazione- CAPITOLO  2 
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La figura 64 visualizza il modulo di taglio equivalente (G1N) (dove il pedice 1N indica che si tratta 
del modulo ditaglio nella zona di punta, quando spostamenti della stessa compresi tra 0 e 10% del diametro 
di base del palo) di questa parte iniziale della relazione tra qb-w/D. Come si può evincere,  il valore di 
G1N/qc segue il trend della linea della media proposta da Rix & Stoke (1992) per la rigidezza a spostamenti 
molto piccoli (G0) in depositi di sabbia recenti. Il valore di G1N, appare comunque maggiore di G0 in sabbie 
dense (per esempio quando qc1N > 250 in figura 64). 
Il terreno non risponde più in modo lineare ed elastico quando  (wb/D) ≈ 0,5%. A questo punto 
abbiamo una diminuzione del modulo G0 e una diminuzione della rigidezza a piccole deformazioni che 
tuttavia è compensata dall’incremento nel livello di tensione. 
In figura 65 si vede come la rigidezza decade secondo una equazione di forma iperbolica. Tuttavia 
questa equazione è utilizzabile solamente per pali infissi  a causa dell’influenza del metodo di infissione sul 
comportamento del materiale sabbioso. 
 
      Fig. 64 
Figura 64 : Rapporto di rigidezza iniziale 
alle deformazioni per pali centrifugati infissi. 
 
Figura 65 : categorie di riduzione della rigidezza basate 
 sul rapporto G1N/qc per pali infissi. 
                   
                    Fig. 65 
Rigidezza del terreno nello spostamento di base dei pali infissi a punta aperta 
Gavin& Lehane (2007) hanno esaminato l’effetto dello spostamento del terreno (con misura del 
rapporto di riempimento) sulla tensione di base (qb) – spostamento di base normalizzato (wb/D) per pali 
infissi in sabbia. I dati registrati, di cui si riporta uno schema tipico in fig. 66, mettono alla luce come il 
modulo di base equivalente varia non solo con lo spostamento di base (wb/D), ma anche con il rapporto di 





essenzialmente hanno FFR pari all’unità in varie condizioni del terreno, è minore  di tutti gli altri tipi di 
palo  ad  un  dato  valore  di  (wb/D),  per  esempio  la  rigidezza  di  base  diminuisce  sistematicamente  con 
l’aumentare di FFR. I dati indicano anche che , virtualmente, non avviene spostamento della base del palo 
fino a che non è superata la tensione statica a cui il palo è stato assoggettato durante l’istallazione, per i pali 
sia a punta aperta che a punta chiusa. Quando questa tensione viene superata si ha un comportamento 
carico – spostamenti tale che la rigidezza del terreno risulta comparabile con il valore della rigidezza a 
piccole  deformazioni  (E0  o  G0)  misurata  in  sito  prima  dell’installazione  del  palo.  L’inizio  di  una 
significante degradazione del modulo di rigidezza ha luogo ad un livello di spostamento normalizzato di 
base  controllato  dal  livello  di  pretensionamento  verificatosi  durante  l’installazione,  che  dipende  dal 
rapporto di riempimento per pali tubolari aperti, e, per pali trivellati, dal rapporto di sovraconsolidazione 
della sabbia. A questo punto la risposta di base carico – spostamenti può essere approssimata come una 
parabola fino ad uno spostamento del 10% del diametro del palo.   
La  serie  di  relazioni  da  (109)  a  (113)  sottostimano  la  resistenza  a  spostamento  dei  pali  per 
wb/D>0,1 e un database compilato da Gavin e Lehane (2005) indica che la tensione di base mobilizzata fino 
allo  spostamento  massimo  di  un  diametro (riferendoci  a  questa  come  qbult),  può  essere  stimata con le 
seguenti relazioni (114), (115), (116), (117), dove Aann è l’area anulare e qann è la resistenza unitaria del 










Figura 66 : Rigidezza di base dipendente dallo 
spostamento del terreno durante l’installazione 




qbult = qc per pali chiusi in punta battuti              (114) 
qbult = (qplug Aplug) + (qann Aann)                (115) 
dove : 
qann = qc                     (116) 
qbult = (0.8 – 0.7 FFR) qc   con FFR ≤ 1            (117) Dimensionamento pali di fondazione- CAPITOLO  2 
 
 
                                                                                                                                                                165 
 
Le  relazioni  (114),  (115),  (116),  (117)  possono  essere  usate  per  valutare  il  grado  di 
pretensionamento indotto durante l’installazione. Gavin e Lehane (2007) proposero che la fase iniziale 
della relazione tensione – spostamenti possa essere descritta con le relazioni (118), (119), (120), (121). 
qb = [k (wb/D)] + qbres                  (118) 
dove : 
k = (4/p) E0 / (1 – u
2)    per wb/D < wby/D    e      (119) 
wby/D = (p/4) qbult (1 – u
2) /E0   ≤ 1,5%             (120) 
 
Quando  wb/D eccede wby/D  ed è minore del 10%, la tensione di base, qb, è espressa come : 
qb = [k (wby/D)
1-n (wb/D)
n] +  qbres    con wby/D ≥ 0.003      (121) 
 
 
Estrapolazioni per pali di grande diametro  
Per una valutazione su tutti i pali battuti offshore, con IFR = 1 e in cui le dilatazioni termiche 
possano essere ignorate, la  metodologia UWA-05 può essere semplificata nelle relazioni  (122), (123), 
(124), (125), (126). Tuttavia, tali relazioni, non sono state sottoposte ad adeguate analisi per la verifica 
della capacità portante predetta per pali onshore, ma solamente per pali offshore. 
 
Q comp = Qb + Qs = qb 0.1 p/4D
2 + pD ∫ tf dz            (122) 
  Q tens = 0.75 pD ∫ tf dz                  (123) 
  qb 0.1 = qc,avg (0.15 + 0.45 Ar)                (124) 
  tf = (qcAr
0.33)/33 [max (h/D,2)]
0.5 tan dcv             (125) 
  Ar = 1 – (Di
2/D
2)                  (126) 
 
Le performance predittive di tale metodologia, risultano adeguate al livello di sicurezza che tale 
tipologia  di  pali  richiedono.    Lehane  ed  altri  (2005a)  hanno  esaminato  i  risultati  che  derivano 
dall’applicazione della metodologia riportata nelle equazioni (122), (123), (124), (125), (126) e li hanno 
valutati alla luce delle raccomandazioni API (2006) e della metodologia ICP-05, la migliore inclusa nelle 
raccomandazioni  API  (2006).  E’  risultato  che  la  metodologia  esaminata  è  una  estrapolazione  molto 
cautelativa  della  metodologia  ICP-05  per  quanto  riguarda  la  capacità  portante  laterale;  questo  è  stato 
desunto dall’analisi dei dati di un database esistente per quanto riguarda le tipologie di pali utilizzati per 
applicazioni offshore.   Nello specifico, essa predice una capacità di punta molto maggiore rispetto alla 
ICP-05 tuttavia  risulta essere non conservativa per la capacità portante di punta a breve termine (che è 
critica per le strutture ormeggiate di nuova generazione). Questo significa, che nonostante i risultati della 
metodologia siano cautelativi, quando si utilizza la metodologia per calcolare la capacità portante a breve 





Nel confronto con la metodologia API-00, la metodologia riportata nelle equazioni (122), (124), 
(125), (126), fornisce un valore della portata minore in sabbie sciolte, ma una portata maggiore per sabbie 
dense in compressione.  
Le risultanze delle metodologie API-00 e UWA-05 in sabbie dense sono comunque ampiamente 
simili per pali  più lunghi di 25 m. Comunque il metodo UWA-05, a differenza dell’ API-00, non ha alcuna 
correlazione con L(lunghezza), D (diametro), L/D e Dr (densità relativa).  
 
 
2.1.1.1    Studi eseguiti in un sito cinese con terreni prevalentemente fini 
Gli autori Guojun Cai, Songuy Liu, Liyuan Tong, Guangyin Du (2008), in uno studio su metodi 
diretti per la determinazione della capacità portante di un singolo palo a partire da prove CPT e CPTU, 
eseguito in Cina orientale (fig. 67), nella regione Jiangsu (terreni prevalentemente a grana fine), basandosi 
su una formula per la determinazione della portata limite del tutto similare alla equazione (66), (Qu = Qp + 
Qs  =  qpAp  +  SqsiAsi),  propongono  delle  tabelle  riassuntive  (17a,  17b,  17c)  di  alcuni  metodi,  da  loro 
utilizzati, (tra cui compaiono anche i precedenti metodi per il calcolo della portata dei pali a cui sono 
aggiunti, il metodo di Eslami e Fellenius -1997- ed il metodo di Takesue et. Altri -1998- per le prove 
CPTU)   predittivi della portata totale dei pali a partire dai dati di prove penetrometriche statiche. La tabella 
17d riporta in modo schematico la tipologia di terreni investigati durante questo studio. 
 
Tabella 17a : Sommario dei metodi diretti per la progettazione di pali da prove CPT 
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Tabella 17b : commenti ai metodi diretti per la progettazione di pali da prove CPT 
 
 
Tabella 17c : Sommario dei metodi diretti per la progettazione di pali da prove CPTU 
 
Tabella 17d : proprietà tipiche dei terreni investigati 
 
Per quanto riguarda la tabella 17c, con l’introduzione delle prove CPTU, si ricorre alla valutazione 
della resistenza di punta effettiva qe = qt – u2 dove qt è la resistenza alla punta corretta [qt = qc + u2 (1-a)] e 
qc è la resistenza alla punta misurata, mentre u2 è la pressione neutra misurata nella posizione 2 della punta 
del piezocono ed a è il rapporto di area netta dato da Aa/Ac, Aa è l’area della sezione trasversale del 
“tronco” del piezocono, mentre Ac è l’area del cono, come illustrato in fig. 68. 
 






Figura 67 :regione della Cina in cui sono stati    Figura 68 : visualizzazione della  
eseguiti gli studi  e siti specifici.        classificazione delle aree e delle 
              zone di misura della pressione neutra 
              sul piezocono. 
 
Per la determinazione della stratigrafia del sottosuolo, è stato scelto di utilizzare  il metodo di 
classificazione del terreno di Eslami e Fellenius (1997), simile al metodo di classificazione proposto da 
Begemann (1965) eccetto che per due differenze : la prima è che la resistenza di punta qc è corretta 
dall’azione della pressione interstiziale [qt = qc + u2 (1-a)] e viene successivamente denominata qt, la 
seconda è che viene utilizzata la resistenza di punta effettiva qe = qt – u2 al posto della resistenza di punta 
qC.  
I parametri e le caratteristiche dei terreni riportati in tabella 11d, sono state desunte da prove di 
laboratorio, oltre che da sondaggi eseguiti in occasione dell’installazioni di pali di fondazione. 
In fig. 69 viene riportato un grafico della classificazione di del terreno di Eslami e Fellenius (1997), 
mentre  in  fig.  70  e  fig.  71  vengono  riportate  le  stratigrafie  risultanti  dai  test  con  piezocono  eseguiti 
rispettivamente nelle località di Lianyungang e Changzhou, assieme ai parametri qt, fs, Rf, u2.   
 
Figura 69 : Nuova carta di classificazione del 
terreno (Eslami e Fellenius 1997) 
 
1 – Terreni sentivi 
2 – Argille sofficie – limi soffici 
3 – Argille limose – argille rigide 
4 – Sabbie limose – limi sabbiosi 
5 – Sabbia - Ghiaia 
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Figura  70  :  Risultati  dei  test 













Figura  71  :  Risultati  dei  test 







2.1.1.2. Metodi specifici per la determinazione della capacità portante in terreni sabbiosi silicei 
 
Con questa metodologia, valida per pali battuti, la capacità portante statica (Qt), è data come al 
solito, dalla somma della capacità portante di punta (base) (Qb) e la capacità portante laterale (Qs) secondo 
la relazione (127) dove P è il perimetro del fusto del palo, tf è la resistenza ultima di attrito laterale, ztip è la 
profondità della punta ed Lemb è la lunghezza del palo sulla quale si esegue l’integrazione, Ab è l’area di 
base del palo e qb è la resistenza unitaria ultima di punta. 
 
Qt = Qs + Qb = P ∫ 
ztip
 ztip – Lemb tf dz + qbAb            (127) 





Bisogna tenere conto che la resistenza unitaria di punta qb è sempre posta = 0 per i pali in trazione e 
che normalmente viene mobilitata per un cedimento di assestamento pari al 10% del diametro della punta 
del palo.  Una vasta gamma di approcci empirici è oggi disponibile per consentire il dimensionamento dei 
pali in terreni sabbiosi, ma fra le più affidabili si attestano le seguenti : 
Metodologia API RP2A (consigliata dall’American Petroleum Institute) 
Metodologie CPT “alfa” 
 
Molto importante risulta essere per la metodologia API RP2A la sua applicabilità anche alle 
opere costruite “offshore”, cioè in mare aperto o comunque in ambiente marino più o meno limitrofo 
alla costa. 
L’affidabilità di tali metodologie, è valutata anche in funzione della tipologia di palo utilizzata. 
Variando il tipo di palo, anche la risposta delle metodologie utilizzate varia, e di conseguenza anche il loro 
grado di affidabilità. 
In linea generale, nonostante tali metodologie siano espressamente studiate per terreni sabbiosi, 
possono essere utilizzate anche quando si ha un terreno argilloso che poggia su uno strato di tipo sabbioso, 





2.1.2.  Stima della capacità portante basata su metodi ad approccio indiretto (2) 
 
Metodo statico DOTD 
Questo metodo serve per dimensionare e progettare pali di fondazione. L’analisi statica è governata 
primariamente dai risultati dei test di laboratorio condotti su campioni di terreno presi nel sito di locazione 
del palo, oltre che dai risultati di prove SPT nei terreni non coesivi. 
Per utilizzare questo metodo sono richieste le seguenti caratteristiche ed analisi : - a) profilo del 
terreno e spessore di ogni strato, - b)  i parametri di resistenza al taglio : coesione (cu) ed angolo di attrito 
interno  (f),  e    -  c)  peso  di  volume.  L’angolo  di  attrito  interno  è  ottenibile  dai  risultati  di  prove 
penetrometriche SPT o da prove di laboratorio. 
Per i terreni coesivi la capacità portante di punta del palo è valutata con la relazione (128), dove cu 
è la resistenza al taglio non drenata, Nc è il fattore di capacità portante e sv è la tensione totale verticale. La 
fig. 72, rappresenta la variazione di Nc con il rapporto R=D/B. 
 
qp = cu Nc + s'v                   (128) Dimensionamento pali di fondazione- CAPITOLO  2 
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La resistenza di attrito laterale può essere stimata con la relazione (129) dove ca è il limite di adesione 
palo/terreno per terreni coesivi. La variazione di ca con la coesione del terreno è mostrata in fig. 73. 
 
qs = ca                      (129) 
 
Per terreni non coesivi, la capacità portante di punta, può essere stimata con la relazione (130) dove 
a è un fattore che dipende dall’angolo di attrito interno f, il diametro del palo B e la profondità D, come 
riportato in fig. 74a, Nq è il fattore di capacità portante (fig. 74b) e s’v è la tensione verticale efficace. Per 
tali terreni, qp calcolato con l’equazione (130) può essere minore o uguale al valore massimo di capacità 
portante di punta stimato con la fig. 75. 
L’attrito  laterale  unitario  valutato  con  la  relazione  (131),  dove  s’avg  è  la  media  della  tensione 
efficace dello strato, K è il coefficiente di tensione laterale (K = 1.3 per pali Prefabbricati in Calcestruzzo 
armato - PPC) e f è l’angolo di attrito interno, può essere ridotto in base al tipo di terreno con il “fattore di 
attrito limite” riportato in tabella 18. 
qp = aNqs’v                    (130) 
qs = s’avg K tanf                  (131) 
 
Tabella 18 : Fattore di attrito limite per pali in calcestruzzo 
  
 
Figura 72 : fattore di capacità portante Nc       Figura 73 : adesione limite in argille  
                da soffici a rigide 






Figura 74a : relazione tra il coefficiente a e      Figura 74b: valore di capacità portante Nq    
l’angolo di attrito interno per terreni non coesivi       stimato 
 
 
Figura 75 : relazione tra la massima resistenza di punta unitaria e l’angolo di attrito per terreni non coesivi 
 
2.2.  Verifica della capacità portante desunta con le varie metodologie 
 
2.2.1.  Prove di carico  
La verifica della capacità portante desunta con le varie metodologie che finora sono state esposte, 
viene condotta confrontando i risultati da esse forniti con i dati derivanti da varie prove di  carico, eseguite 
in alcuni casi, appositamente per la verifica del metodo, in altri, confrontando semplicemente la capacità 
portante totale dedotta (Qc) (derivante dalla somma della capacità portante laterale totale  -Qs- e la capacità 
portante di punta - Qb -), con la capacità portante misurata (Qm), fornita da dei database contenenti i 
risultati di prove di carico eseguite su specifiche tipologie di pali. La determinazione della capacità portante 
misurata  Qm può essere condotta mediante due categorie di prove, 1) metodologia dello spostamento limite 
2) estrapolazione. Con lo spostamento limite (1), la misura della capacità portante è definita tramite il Dimensionamento pali di fondazione- CAPITOLO  2 
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grafico carico-spostamenti, (determinati su misurazioni effettuate sulla testa del palo) individuando la Qm 
quando lo spostamento risulta uguale al 10 % del diametro della punta del palo; con la estrapolazione (2), 
la stima del carico-spostamenti viene estrapolata tramite un’ iperbole e la misura della resistenza ultima è 
definita dal valore asintotico della curva carico-spostamenti di questa iperbole.  
Successivamente,  tramite  analisi  di  tipo  statistico  che  utilizzano  un  approccio  basato  sulla 
distribuzione lognormale, si confrontano i dati calcolati con i dati misurati, per vari metodi di stima della 
capacità portante e si stabilisce il grado di correlazione che esiste tra la portata misurata e quella calcolata, 
utilizzando il coefficiente di determinazione R
2 . 
 
2.2.1.1.   Sito cinese con terreni prevalentemente coesivi fini  
Per quanto riguarda gli studi eseguiti in Cina, da Guojun Cai, Songuy Liu, Liyuan Tong, Guangyin 
Du (2009), su terreni prevalentemente coesivi, la verifica della capacità portante è stata eseguita con delle 
prove di carico basate sul metodo di carico step-by-step in accordo con la procedura JGJ 106-2003 e JTJ 
024-85.  
Il carico è stato applicato alla testa del palo incrementandolo a gradini da 5% a 10% del carico di 
progetto e poi mantenendo il carico per un periodo di 5 minuti e misurando gli spostamenti della testa del 
palo. E’ stato previsto che ogni palo sia sottoposto ad un carico di tre volte il carico di progetto, a meno che 
il palo non abbia ceduto prima del carico massimo. 
La capacità portante del palo è stata determinata dal grafico carico-spostamenti, secondo lo schema 
riportato in fig. 76.  
Per quanto riguarda i risultati estrapolati, l’estrapolazione (metodo 2) è stata sviluppata dal metodo 
di Fleming per predire il comportamento carico spostamenti di un singolo palo. Fleming (1992) separò lo 
spostamento della testa del palo (S) in due componenti : la deformazione elastica (Se) e lo spostamento 
rigido (Sp). Nella estrapolazione modificata la deformazione elastica è considerata lineare e lo spostamento 
è assunto essere iperbolico. Una visualizzazione grafica dell’applicazione di tale metodo è rappresentata in 
fig. 76.   
 
 






Figura 76 : interpretazione della curva 
Carico-spostamenti per determinare  
la capacità portante misurata del palo (Qm) 
 





I pali analizzati sono di vario tipo, con diametro variabile da 400 mm a 600 mm, come meglio 
specificato nella tabella 19.  
Tabella 19 : caratteristiche dei pali investigati 
 
La capacità portante dei pali, aumenta con il tempo, nel caso specifico dopo 7 giorni essa ha 
raggiunto circa l’85% del valore massimo.  Questo fatto, è tanto più evidente nei terreni argillosi in cui si 
ha un aumento di tale capacità portante grazie alla dissipazione delle pressioni neutrali che si vengono a 
generare durante l’installazione dei pali. Quindi il tempo trascorso tra l’installazione del palo e l’esecuzione 
della prova di carico influenza il valore della portata misurata Qm. 
Una volta determinata la portata misurata (Qm) tramite la prova di carico, è stato applicato un 
approccio statistico, basato sulla distribuzione lognormale (come consigliato da Briaud e Tucker 1988) 
avente la distribuzione di probabilità riportata in equazione (132a), dove x = Qp/Qm, (Qp portata calcolata, 
Qm portata desunta dalla prova di carico), sln = deviazione standard del ln (Qp/Qm) equazione (132c), mln = 
media di Qp/Qm, equazione (132b) .  
 
                  ( 132a) 
                                 
           
            (132b) 
 
 
           
            (132c) 
 
I  valori statistici assunti dalle variabili sln e  mln ci danno delle indicazioni sulla precisione ed 
accuratezza del metodo di predizione analizzato. Infatti un metodo preciso ed accurato, dovrebbe fornire sln 
= 0 e mln = 1; questo è tuttavia un caso ideale, in realtà la media dovrebbe avvicinarsi ad 1 e la deviazione 
standard a 0. 
Alsamman  (1995)  e  Long  e  Wysickey  (1999)  propongono  di  utilizzare  anche  la  probabilità 
cumulata P ed in particolare la probabilità cumulata al 50% (P50) e la probabilità cumulata al 90% (P90) e di 
utilizzare questi parametri come aiuto per capire se il metodo sovrastima o sottostima la portata misurata 
(Qm).  Dimensionamento pali di fondazione- CAPITOLO  2 
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In  questo  studio,  sono  stati  determinati  1)  l’equazione  di  miglior  stima  (Qfit  =  a  Qm)  ed  il 
coefficiente di determinazione (R
2), oltre che 2) la media e la deviazione standard di Qp/Qm, per i vari 
metodi analizzati, come riportato nei grafici di figura 77. 
I criteri 1) e 2), sono quelli in base ai quali verranno applicati degli indici che indicano quale sia la 
metodologia che risulta essere più precisa ed affidabile fra quelle analizzate. 
 
Figura 77 : capacità portante stimata (Qp) contro capacità portante misurata (Qm) per i vari metodi 
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In tabella 20 sono riportati in maniera sintetica i dati desunti dalle trattazioni statistiche, oltre che il valore 
del Ranks Index (RI = R1+R2), dove R1è un indice che stima la miglior capacità predittiva della curva di 
fittaggio, mentre R2 indica quale sia il metodo che si presenta migliore dal punto vista statistico, secondo i 
criteri esposti in precedenza. Più piccolo risulta il valore dell’indice R1 o R2, migliore è la performance del 
metodo. Infine il RI, espresso nella terza colonna indica la somma dei primi due e fornisce una stima del 
miglior metodo predittivo. Infine, una classifica che ordina le varie metodologie in base al loro grado di 
affidabilità nella risposta è esposta nella colonna “Final Rank” . 
 
 
Tabella 20 : valutazione delle performance di differenti CPT/CPTU metodi di predizione della capacità portante 





2.2.1.2.   Analisi condotte in USA (Louisiana)su terreni misti  
Questo studio, condotto da Hani H. Titi Ph.D, P.E., Murad Y. Abu-Farsakh, Ph.D., P.E.(1999) su un 
campione di 60 pali battuti quadrati di tipo PPC (Precast Prestressed Concrete) in Louisiana su terreni 
argilloso – limoso – sabbiosi ha  lo scopo primario di valutare la capacità predittiva dei metodi per la stima 
della portata dei pali sia con metodi diretti che indiretti.  
Si  fa comunque  notare, che,  essendo l’utilizzo  dei pali  di fondazione legato alle  scarse  caratteristiche 
geotecniche del terreno, collegabili solitamente a terreni composti prevalentemente da componenti “fini” 
(limi e argille), la presenza una certa percentuale di sabbia, viene considerata di notevole importanza nella 
distinzione del sito della Louisiana (USA) da quello precedentemente trattato della  Cina orientale. 
La classificazione dei terreni di fondazione, desunta dai risultati di prove CPT è stata effettuata utilizzando 
la carta di Douglas e Olsen (fig. 78) e quella di Robertson e Campanella (fig. 79), nonché il metodo 
probabilistico di  Zhang e Tumay (1999) per stimare la percentuale di sabbia, limo ed argilla ad una certa 
profondità sulla base dei dati delle CPT. In fig. 80 viene mostrato il risultato dell’applicazione di tale 
metodo. 
      
Figura 78 : carta per la classificazione dei terreni    Figura  79  :  carta  per  la  classificazione  dei 












Figura 80 : risultati della classificazione 
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Le prove di carico, sono state condotte secondo la metodologia ASTM D1143-81. Il carico è stato 
applicato alla testa del palo con incrementi del 10% - 15% del carico di progetto e mantenuto per 5 minuti. 
Il carico massimo applicato è stato pari a 2 – 3 volte il carico di progetto o fino alla rottura del palo.  
Successivamente il palo è stato scaricato per ottenere la curva di scarico. In figura 81 è riportata la curva di 
carico tipica di 30 prove di carico, nonché la metodologia con cui è stata ricavata la capacità portante 
ultima, a partire dalla curva carichi-spostamenti con il metodo di Butler – Hoy. 
Nello specifico la procedura risulta essere la seguente : a) disegnare la linea tangente alla porzione 
iniziale (compressione elastica del palo) della curva carico – spostamenti, b) disegnare la linea tangente alla 










Figura 81 : curva carico spostamenti per 30 pali e metodo 






Le analisi sono state effettuate su 35 pali che lavorano per attrito laterale, dei 60 sottoposti a prove 
di carico. In tabella 21 è riportato un sommario delle caratteristiche  dei pali investigati. 
 
Tabella 21 : numero dei pali PPC investigati basato su tipo di pali, tipo di terreno, e prova di carico 





L’indagine è stata condotta confrontando i metodi che si basano sui risultati delle prove CPT quali 
il metodo Schmertmann, de Ruiter and Beringen, Bustamante e Gianeselli, Tumay and Fakhroo, Aoki and 
De Alencar, Price and Wardle, Philipponnat, ed il metodo Penpile ; successivamente è stata condotta anche 
con il metodo statico DOTD. 
In  questo  studio  la  capacità  portante  di  carico  stimata  con  i  vari  metodi  (Qt)  è  data  come  di 
consueto dalla somma della capacità portante laterale (Qs) e la capacità portante di punta (Qp). La capacità 
portante predetta dai metodi CPT e dal metodo statico DOTD, viene poi comparata con la capacità portante 
misurata (Qm) desunta dalle prove di carico. Dall’analisi  dei risultati si può evincere che nei primi 35 pali, 
la capacità portante laterale risulta essere predominate rispetto alla capacità portante di punta, mentre per i 
successivi 4 pali, risulta essere predominante la portata di punta rispetto alla laterale, come si può vedere 
dalle elaborazioni esposte in tabella 22, nonchè nella successiva tabella 23 dove, analogamente al caso 
precedente, sono stati determinati la curva e l’equazione di “Best Fit” ed il parametro di correlazione (R
2),  
i parametri relativi alla distribuzione lognormale (media, deviazione standard e probabilità cumulata al 50% 
e  al  90%),  nonché  è  stato  attribuito  un  Rank  Index  (RI)  dato  dalla  somma  degli  indici  parziali 
R1,R2,R3,R4, analogamente al caso precedente trattato nel paragrafo 2.2.1.1 . 
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Tabella 22 : (continua) 
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2.2.1.3.   Analisi condotte su metodi CPT per terreni sabbiosi silicei 
Sono stati analizzati i risultati di 200 prove di carico condotte su pali battuti offshore, ma sono stati 
tenuti in considerazione solo i pali nei quali la portata laterale, è data per più del 50 % dal contributo di 
strati costituiti da litotipi sabbiosi, e la punta del palo era installata in strati sabbiosi. 
Il database è stato filtrato e sono risultati analizzabili 77 pali, suddivisi in 5 categorie di pali : 
-  CECC - Pali chiusi in punta in cemento che lavorano a compressione : 17 pali 
-  CECS  - Pali chiusi in punta in acciaio che lavorano a compressione : 15 pali 
-  CET – Pali chiusi in punta che lavorano a trazione : 12 pali 
-  OEC – Pali aperti in punta in acciaio che lavorano a compressione : 17 pali 
-  OET – Pali aperti in punta in acciaio che lavorano in trazione : 16 pali 
 
Il database dei CET : pali chiusi in punta che lavorano a trazione non è stato suddiviso tra pali in 
cemento e pali in acciaio, per il basso numero di prove di carico a disposizione per i differenti siti.  
La capacità portante per i pali in tensione è stata definita come il massimo carico al sollevamento 
detratto del peso proprio del palo. 
La portata ultima in compressione è stata assunta pari a quella che si avrebbe per uno spostamento 
della punta del palo pari al 10% del diametro (0.1D). In 6 casi su 77 non è stato raggiunto il carico 
necessario per far spostare la punta, in questi casi il carico massimo è stato estrapolato usando il metodo 
iperbolico di Chin (1978), stimando la portata per uno spostamento teorico di 0.1D. L’estrapolazione ha 
portato , tipicamente, ad un aumento medio del 5% nella misura della massima capacità assiale, con un 
valore di incremento massimo del 15% rispetto alla portata massima misurata. La densità relativa per 
sabbie  assunte  normalmente  consolidate  è  stata  determinata  con  la  formula  empirica  espressa  nelle 
relazioni 133a (Jamiolkowski ed altri 2003) e 133b.  
Dr = 0.35 ln (qc1N/20)                  (133a) 
qc1N = (qc/pref)/(s’v0/pref)
0.5,   pref = 100 KPa            (133b) 
La  determinazione  della  litologia  del  sottosuolo  è  stata  effettuata  utilizzando  la  carta  del 
comportamento del suolo di Robertson e Wride 1998, come riportato in fig. 82 
 
 
Figura  82  :  Carta  di  Robertson  e  Wride  1998  di 
classificazione  dei  terreni  per  una  media  dei  parametri 
CPT di ogni palo corrispondenti a 64 prove di carico.  





Le metodologie predittive della capacità portante analizzate sono le seguenti : 
• API  
• LCPC-82 
• EF-97 
• Fugro-05      
• ICP-05      
• NGI-05      
• UWA-05      
 
Per quanto riguarda le procedure di calcolo, è stato sviluppato un foglio di calcolo che utilizzava 
un’integrazione numerica discretizzata ad un intervallo di 0.1m, assumendo che i parametri del terreno 
rimanessero costanti all’interno di tale intervallo . Inoltre sono state fatte delle assunzioni su dei dati non 
noti, riportate di seguito : 
Il peso di volume è stato assunto pari a 19 kN/m
3 
Per i metodi ICP-05 e UWA-05, quando df  (angolo di attrito di interfaccia palo terreno) non è stato 
misurato in laboratorio, è stato stimato in funzione del D50 o in funzione della descrizione della sabbia, in 
assenza di tali dati è stato assunto pari a 29°. 
Per il metodo UWA-05 quando il profilo di IFR non era disponibile, esso e è stato assunto uguale 
al rapporto di riempimento. 
Nel caso della presenza di strati argillosi, l’attrito laterale è stato stimato con la formula qt/35; 
sempre in presenza di strati argillosi, il tempo trascorso tra l’installazione dei pali e l’effettuazione della 
prova di carico è tale da ritenere completato il processo di equalizzazione. 
In caso di pali quadrati il raggio equivalente ed il diametro equivalente sono stati assunti con la 
formula Deq = 2B/p
0.5, dove B è la base del palo quadrato. 
 
 Le caratteristiche delle prove di carico analizzate sono riportate nelle tabelle  24, 25, 26, 27, 28 
distinte per le varie tipologie di pali analizzati. 
 
Per valutare le performance del metodo predittivo, è stato analizzato il rapporto Qc/Qm (portata 
calcolata / portata misurata) ed è stata determinata la media geometrica (mgR) e la deviazione standard (slnR) 
con la distribuzione lognormale.   
 
Nelle tabelle 29, 30, 31, 32 sono riportati i dati desunti da tali elaborazioni per le varie tipologie di 
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Tabella 24 : 








Tabella 25 : 
caratteristiche della prove di carico per pali CECS  - Pali chiusi in punta in acciaio che lavorano a compressione 
 





Tabella 26 : 










Tabella 27 : 
caratteristiche della prove di carico per pali OEC – Pali aperti in punta in acciaio che lavorano a compressione 
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Tabella 28 : 




Tabella 29 : performance dei metodi per la progettazione per pali CECC e CECS 
 
 
Tabella 30 : performance dei metodi per la progettazione per pali CEC e OEC 
 
 





Tabella 31 : performance dei metodi per la progettazione per pali CET e OET 
 
 
Tabella 32 : performance dei metodi per la progettazione per tutte le 77 prove di carico analizzate 
 
 
Analizzando i dati riportati nelle tabelle, si evince che : 
-  Per il metodo API-00, non c’è un database sufficiente di dati da analizzare e quindi bisogna 
fare ulteriori studi, analizzando un  maggior numero di dati, per ritenere il metodo accettabile 
nella pratica; 
-  Con i metodi CPT alfa è necessario distinguere fra pali a punta aperta ed a punta chiusa, per 
evitare  determinazioni  della  portata  errate.  Assumendo  qc/qb  pari  all’unità  all’interno  della 
metodologia EF-97, si commettono degli errori grandi per pali con punta aperta rispetto che 
assumendo qc/qb = 0.4 – 0.5 come proposto con il metodo LCPC-82. Estrapolazioni sui metodi 
alfa per pali con caratteristiche diverse da quelle riportate in questo database, possono far 
incorrere  in  grosse  incertezze  di  valutazione  nella  determinazione  della  portata    per  i  pali 
Offshore rispetto ai metodi CPT Fugro-05,  ICP-05, NGI-05 e UWA-05 ; 
-  Il metodo UWA-05, grazie alla sua dettagliata formulazione,  risulta essere il migliore metodo 
predittivo per la stima della capacità portante dei pali Offshore, rispetto ai metodi ICP-05, 
NGI-05 e Fugro-05. 
-  Nessuno  dei  metodi  analizzati  fornisce  indicazioni  sul  comportamento  nel  tempo  dei  pali 
battuti in sabbia.   
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E’  stata,  inoltre,  valutata  la  capacità  portante  dei  pali  dimensionati  con  il  metodo  UWA-05  e 
installati su terra ferma, sempre in terreni che possono essere classificati sabbiosi. Questa indagine è stata 
condotta su pali sia battuti che infissi, senza battitura, dato che questi ultimi sembrano essere preferiti sul 
mercato grazie alla loro particolare tipologia di installazione, che evita il propagarsi di vibrazioni dannose 
per gli edifici che sorgono nelle vicinanze. 
In questo studio, B.M. Lehane, J.A. Schneider e X.Xu (2007), mettono in evidenza che tra le due 
tipologie di pali esistono delle differenze degne di nota , e precisamente : 
-I pali battuti sono soggetti ad un grande numero di cicli di battitura e questo può portate ad avere 
alti livelli di “resistenza di attrito laterale”. 
-I pali chiusi infissi, senza battitura, hanno una grande rigidezza di base in confronto ai battuti ed un 
alto rapporto qb0.1/qc,avg.  
-I  pali  aperti  infissi  senza  battitura  tendono  ad  avere  un  maggiore  grado  di  resistenza  alla 
penetrazione nel terreno rispetto ai pali aperti battuti, andando ad influenzare sia la capacità 
statica, che le operazioni di installazione. 
 
Il metodo UWA-05 inizialmente studiato per pali battuti è stato esteso ai pali infissi senza battitura, 
tenendo conto di queste differenze. 
La tabella 33 riassume i parametri utilizzati nella valutazione del database dei pali battuti e infissi. 
Tabella 33 : parametri per il metodo UWA-05 in sabbia silicea 
 
I risultati della comparazione dei test di carico con la capacità di carico stimata con il metodo 
UWA-05,  per  le  varie  tipologie  di  palo  battuto    per  le  quali  erano  a  disposizione  le  stratigrafie  del 
sottosuolo ad essi limitrofo, sono riportati in fig. 83. Il rapporto (Qc/Qm) è stato messo in relazione con il 
rapporto L/D (lunghezza del palo / diametro) ed il valore della resistenza di punta normalizzata media 
lungo il fusto del palo (qc1N,avg). 
Come si può vedere il metodo UWA-05 dà una buona stima della portata per quasi tutti i tipi di 
palo ed inoltre questa stima risulta essere più prossima a quella misurata di quella valutata utilizzando gli 
altri metodi.  
Analogamente, in fig. 84 sono riportati due grafici che mettono in evidenza i risultati ottenuti con il  
calcolo della portata e del relativo rapporto (Qc/Qm), per pali infissi senza battitura di cui si sono avute a 





messo in relazione con il rapporto L/D (lunghezza del palo / diametro) ed il valore della resistenza di punta 
normalizzata media lungo il fusto del palo (qc1N,avg). 
A causa della mancanza di dati numerici, un confronto di tipo grafico riesce comunque a fornire 
una  valutazione  sulla  capacità  predittiva  del  metodo  UWA-05  nei  confronti  dei  metodi  LCPC-82 
(Bustamante e Gianeselli 1982) ed EF-97 (Eslami e Fellenius 1997), riportato in fig. 85.  
 
Figura 83 : Rapporto di capacità calcolato       Figura 84 : Rapporto di capacità calcolato   
usando il metodo UWA-05 per pali battuti      usando il metodo UWA-05 per pali infissi 
 
Figura 85 : risultanze dell’analisi statistica applicata ai metodi LCPC-82 ed ai metodi EF-97 
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2.3 ELABORAZIONI NUMERICHE 
 
Determinazione della capacità portante di un singolo palo sulla base di prove CPTU 
 
La capacità portante di un palo dipende da vari fattori. Nel nostro caso trattandosi di un palo singolo non 
verranno trattati gli effetti dovuti alla sovrapposizione delle aree di interferenza tra i singoli pali. 
L’infissione di un palo senza asportazione di terreno produce un addensamento di una zona di terreno che 
varia in funzione della tipologia di terreno in cui è installato il palo, come mostrato in fig. 86 . 
Le  varie  metodologie  disponibili  per  determinare  la  capacità  portante  di  punta  (Qp)  e  laterale  (Qs), 
ipotizzano vari meccanismi di rottura tra loro sensibilmente diversi, che vanno ad influenzare volumi di 
terreno variabili sia intorno alla punta del palo, che sulla superficie laterale (fig. 87). 
Analogamente  a  quanto  mostrato  in  fig.  87  ogni  metodo  predittivo  analizzato  presenta  una  diversa, 
valutazione dei volumi di terreno coinvolti dalla mobilitazione della resistenza. 
Per tale motivo si nota una certa variabilità nei risultati desunti dall’applicazione di tali metodi predittivi. 
 
In base ai dati desunti da 2 prove penetrometriche CPTU n°1 e CPTU n°3, svolte in un altro sito rispetto 
alle precedenti, si sono applicate le metodologie di calcolo predittive della capacità portante ad un singolo 
palo, cilindrico prefabbricato del diametro di 40 cm ed infisso sino ad una profondità di 11 m dal p.c., in 
corrispondenza di un livello sabbioso limoso, di consistenza variabile da 1 m, (Sondaggio a carotaggio 
continuo n°1) in prossimità della CPTU n°1, a circa 7-8 m (sondaggio a carotaggio continuo n° 6) in 
prossimità della CPTU n° 3. I risultati sono riportati in tabella 34a e 34b. 
 
   
(a)                        (b) 
Figura 86 : porzione di terreno influenzata dall’infissione di un palo senza asportazione di terreno (a) in sabbia 






Figura 87 : Meccanismi di rottura ipotizzati per un palo: a) Caquot, Buisman e Terzaghi; b)Meyerhof;  
c) Berezantzev; d) Skempton, Yassin, Gibson e Vesic 
 
Per una migliore comprensione della situazione litologica locale, le stratigrafie dei sondaggi ed i grafici 
delle prove penetrometriche sono di seguito riportate. 
La prova CPTU n° 1, correlata al sondaggio S1, presenta valori di qc ed fs tipici di terreni limoso argillosi, 
come  confermato  dal  sondaggio  S1,  al  contrario  della  prova  CPTU  n°  3,  effettuata  in  prossimità  del 
sondaggio S6, che presenta valori di qc ed fs decisamente maggiori, tipici di terreni sabbiosi, come si è 
rilevato con il sondaggio S6. 
 
Tabella 34a : risultati ottenuti dall’applicazione di vari metodi predittivi ai dati forniti dalle prove CPTU n° 1  
  Prova penetrometrica CPTU n° 1 










(Qtot)      
[KN] 
Variazione percentuale della 
portata totale (Qtot) fra i vari 
metodi utilizzati confrontata con il 
metodo di Bustamante e Gianeselli 
(%) 
Schmertmann  102  153  255  66.7 
Ruiter e Beringer  102  221  323  84.5 
Bustamante  e  Gianeselli 
(LCPC/LCP) 
203  179  382 
 
100 
Tumay e Fakroo 
(1)  167  125  292  76.4 
Aoki e De Alencar  348  143  491  128.5 
Price e Wardle  213  106  319  83.5 
Philipponnat   174  209  383  100.2 
Penpile  142  108  250  65.4 
Dotd statico
(2)  393  234  627  164.1 
(1)  Valido solo per suoli argillosi, ma in questo caso è stato applicato anche a suoli sabbiosi per testarne 
l’efficienza 
(2)  Metodo indiretto (basato sulla preventiva determinazione di su-cu e f- f’) Dimensionamento pali di fondazione- CAPITOLO  2 
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Tabella 34b : risultati ottenuti dall’applicazione di vari metodi predittivi ai dati forniti dalle prove CPTU n° 3 
  Prova penetrometrica CPTU n° 3 










(Qtot)      
[KN] 
Variazione percentuale 
della portata totale (Qtot) 
fra i vari metodi utilizzati 
confrontata con il metodo 
di Bustamante e Gianeselli 
(%) 
Schmertmann  1351  210  1561  104.1 
Ruiter e Beringer  1350  275  1625  108.4 
Bustamante  e  Gianeselli 
(LCPC/LCP) 




 (1)  1393  122  1557  101.1 
Aoki e De Alencar  1076  358  1434  95.6 
Price e Wardle  897  207  1104  73.6 
Philipponnat   906  452  1358  90.5 
Penpile  350  180  530  35.3 
Dotd statico
(2)  1135  385  1520  101.4 
(1)  Valido solo per suoli argillosi, ma in questo caso è stato applicato anche a suoli sabbiosi per testarne 
l’efficienza 
(2)  Metodo indiretto (basato sulla preventiva determinazione di su-cu e f- f’) 
 
 
Come si desume dall’analisi dei risultati ottenuti, esiste una certa variabilità nei risultati a cui si 
perviene utilizzando i diversi metodi. 
Per  tale  motivo,  occorre  ricorrere,  nella  pratica  progettuale,  all’esperienza  locale  accumulata, 
oppure in mancanza di dati, alla determinazione del carico limite tramite prove di carico sul singolo palo e 



































DELLA PROVA CPTU N° 1 E DEL SONDAGGIO A CAROTAGGIO CONTINUO  N° 1  
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CONCLUSIONI 
Dall’insieme degli studi presi in esame nel capitolo 1 della tesi si può rilevare che le indagini di 
tipo penetrometrico statico e dinamiche, eseguite con strumenti e modalità standard, hanno un alto grado di 
ripetibilità ed i dati desunti dall’interpretazione un’elevata affidabilità.  
In particolare per quanto riguarda la prova penetrometrica statica si è potuto constatare: 
1)  l’elevata affidabilità delle correlazioni fra qc - su, fs - su, D50- Rf  purché si analizzino i dati 
forniti da prove CPT di tipo meccanico e prove CPT di tipo elettrico disgiuntamente; 
2)  l’utilità  dell’impiego  del  coefficiente  di  comportamento  del  terreno  (Ic),  secondo  quanto 
proposto da Robertson, per la determinazione della litologia del sottosuolo, dato che mediante 
tale indice è possibile discriminare tra terreni granulari (Ic < 2.60) e terreni coesivi (Ic > 2.60); 
3)  la possibilità di stabilire valide correlazioni al fine di determinare il modulo elastico del terreno 
(E’), quello a taglio a piccole deformazioni (G0) e la velocità di propagazione delle onde di 
taglio Vs. 
4)  il  basso  costo  delle  prove,  inferiore  rispetto  a  quello  derivante  dall’impiego  di  altre 
metodologie per l’individuazione degli stessi parametri. 
 
Di contro, si è rilevato che le correlazioni, seppur valide per una vasta gamma di terreni, risultano 
meno affidabili o non sono addirittura stabilite per terreni quali le sabbie molto dense e le sabbie argillose 
fortemente sovraconsolidate o cementate, i materiali fini granulari molto duri, fortemente sovraconsolidati 
o cementati, i terreni sensitivi a grana fine e parzialmente le sabbie ghiaiose, eccetto nelle correlazioni con 
il Modulo Edometrico (M). 
Di notevole rilievo è la mancanza di accuratezza dei dati penetrometrici CPT desunti in terreni 
sensitivi a grana fine, che spesso risultano problematici  all’atto della definizione delle opere di fondazione, 
anche per progetti di strutture di modeste dimensioni. 
In  linea  generale,  pertanto,  le  correlazioni  proposte  appaiono  idonee,  da  un  punto  di  vista 
applicativo, all’individuazione dei principali parametri geotecnici, anche se sarebbe opportuno verificare la 
rispondenza delle correlazioni  eseguendo ulteriori studi su scala regionale e locale, quindi su terreni diversi 
da quelli analizzati da Robertson.  
Per quanto concerne le prove SPT, le correlazioni valide per i terreni fini sono tuttora di scarsa 
rilevanza, ma quelle per i terreni granulari appaiono soddisfacenti, e pertanto possono essere utilizzate per 
la determinazione della Nspt30, secondo il D.M. 14 gennaio 2008. 
Il confronto fra le stratigrafie desunte dall’interpretazione di alcune prove penetrometriche statiche 
con quelle rilevate in alcuni sondaggi a carotaggio continuo eseguiti nelle vicinanze, appare soddisfacente; 
in particolare, la distinzione tra argille e sabbie sulla base dell’indice Ic, risulta piuttosto affidabile. Il 
parametro  Qt1  fornisce  una  buona  indicazione  della  resistenza  alla  punta  normalizzata.  Tuttavia  in 





fortemente mitigato, con l’introduzione dell’esponente n e l’introduzione del relativo parametro Qtn che 
fornisce risultati adeguati per l’analisi in esame, come si può verificare dall’analisi dei grafici elaborati 
dall’interpretazione dei dati forniti dalle prove CPT. Anche i valori dell’angolo di resistenza al taglio 
risultano comparabili con quelli derivanti dall’interpretazione di prove SPT in foro di sondaggio. 
I valori dei del Modulo Edometrico (M), del Modulo a taglio a piccole deformazioni (G0) e del 
modulo elastico E’, desunti sulla base di correlazioni aventi caratteristiche comuni, basate sull’indice Ic 
risultano compatibili con i valori tipici per i vari litotipi, così come appaiono adeguati anche i valori del 
grado di sensitività (St) e del rapporto di resistenza al taglio non drenato. 
Sul grafico Qtn - Fr  (SBTn) si rileva una buona correlazione fra la resistenza alla punta e laterale e 
la classificazione dei litotipi e non vi è presenza di dispersione. Il grafico Q – Du2/s’vo permette una corretta 
classificazione dei litotipi argillosi e limosi e presenta una buona corrispondenza con la carta Qtn - Fr  . La 
carta di Douglass e Olsen, invece, presenta, per alcuni valori, un elevato grado di dispersione e quindi per 
tali valori un’errata correlazione tra comportamento meccanico e classificazione dei litotipi. Si può pertanto 
affermare che è possibile stimare in modo sufficientemente accurato i parametri fisico meccanici dei terreni 
investigati tramite l’interpretazione dei dati acquisiti con le prove penetrometriche statiche. 
 
 
Il capitolo 2 tratta del dimensionamento dei pali di fondazione a partire dai dati forniti dalle prove 
CPT, senza passare attraverso la definizione intermedia dei parametri di resistenza geotecnici. 
Dal confronto fra il valore della capacità portante determinata sulla base di risultati di prove di 
carico  e  quello  calcolato  con  tali  metodi,  appare  evidente  che  alcuni  degli  approcci  presi  in  esame 
forniscono risultati più aderenti ai dati reali. Ricordando che la tipologia di costruzione del palo ed il 
metodo di installazione hanno una notevole influenza sull’entità della capacità portante, si è riscontrato 
essere utile distinguere i diversi approcci in base al tipo di terreno in cui sono installati i pali 
Sulla base delle risultanze fornite dagli autori dei vari studi e dagli Index Rank (RI) da loro stessi 
applicati ai vari metodi, si rileva che : 
- Per terreni a grana fine coesivi i metodi che meglio approssimano la capacità portante calcolata 
rispetto alla  capacità portante misurata mediante prove di carico, sono  
-  * Metodo di Takesue et al. (1998) RI = 1 
-  * Metodo di Eslami e Fellenius (1997) RI = 1 
-  Metodo di De Ruiter e Beringer (1979) RI = 3 
-  Metodo LCPC RI = 4  
-  (*) questi metodi sono specifici per dati provenienti da prove CPTU, a  differenza 
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- Per terreni misti argillosi e sabbiosi, (studio condotto in Louisiana - USA), i metodi che hanno 
fornito migliori risultati, sono stati : 
-  Metodo di De Ruiter e Beringer (1979) RI = 1 
-  Metodo LCPC RI = 1 
-  * Metodo DOTS RI = 3 
-  Metodo di Philipponnat RI = 4 
-  (*) il  metodo  DOTS,  non  è  un  metodo  di tipo  diretto,  ma  indiretto,  basato  sulla 
preventiva determinazione dei parametri geotecnici. 
 
Come si può constatare, il metodo di De Ruiter e Beringer e il metodo LCPC risultano essere i più 
affidabili per entrambe le tipologie di terreno. Per quanto concerne gli altri metodi, essendo stati utilizzati 
in un solo studio, non possono essere valutati in modo attendibile. 
Per  quanto  riguarda  i  terreni  prettamente  sabbiosi,  nel  caso  di  installazioni  in  mare  aperto 
“offshore, sulla base dei risultati degli studi esaminati, il metodo migliore, che fornisce una media più 
prossima ad 1 ed una varianza più prossima a 0, risulta essere il Metodo UWA-05. 
Anche nel caso di pali costruiti in terra ferma la predizione della capacità portante di pali battuti e 
infissi, che lavorano sia a trazione che a compressione, in terreni sabbiosi mediante il metodo UWA-05 
risulta migliore anche delle metodologie LCPC-82 ed EF-97, che negli studi precedentemente menzionati 
risultavano essere rispettivamente i migliori per terreni misti (LCPC-82), e per terreni a grana fine (EF-97). 
Probabilmente si può ritenere che questa buona capacità predittiva del metodo UWA-05 dipenda 
dalla sua particolare formulazione analitica, dato che tiene conto in modo migliore dei meccanismi fisici 
che governano il comportamento dei pali battuti in sabbia. Inoltre, tale metodo fornisce buoni risultati 
anche per i pali infissi senza battitura. 
Dall’analisi dei risultati ottenuti dall’applicazione dei metodi di predizione della portata dei pali 
valutati con riferimento ad alcuni profili stratigrafici desunti da prove penetrometriche statiche, si rileva 
una certa variabilità nel valore della capacità portante totale calcolata. Tuttavia, la maggior parte dei metodi 
diretti fornisce valori di capacità portante simili.  
Il metodo Dotd statico, di tipo indiretto, fornisce in entrambi i casi analizzati valori della portata 
totale maggiori rispetto ai valori forniti dai metodi diretti. 
Quindi, alla luce dei risultati ottenuti dalle sperimentazioni effettuate in vari siti, si può affermare 
che risulta possibile dimensionare pali di fondazione e determinarne la capacità portante ultima sulla base 
dei dati desunti direttamente da prove penetrometriche statiche CPT, per terreni sabbiosi, coesivi (argilloso 
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